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e schon mehrfach festgestellte Tatsache, daß die Knick- Säule so zu schalen, daß ihre Achse vollkommen gerade ist, gehtman 
iten der Bestimmungen (DIN 1045 und DIN 4225) überholt jetzt immer mehr davon ab die zulässige Last P,„ı von der theore- 
‚dem derzeitigen Stand der Wissenschaft angeglichen werden tischen (Engesserschen) Knicklast P abzuleiten, die für ideal gerade 
Zuletzt hat Jäger in eindringlicher Form auf diese Not- Stabachse und genau mittigen Lastangriff gilt. P,.ı wird nunmehr 

hingewiesen und beachtenswerte Vorschläge für die Be- von der sogenannten Traglast Py, abgeleitet, bei deren Berechnung 

smittig gedrückter Säulen gemacht [1]. Im folgenden auf diese idealisierenden Voraussetzungen verzichtet und die prak- 
‚Vorschlag zur Änderung der Bestimmungen für die Knick- tisch unvermeidbare Ausmittigkeit des Kraftangriffs (Fehlerhebel e) 
ing planmäßig mittig gedrückter Säulen zur Diskussion ge- berücksichtigt wird. In der Stahlbauvorschrift DIN 4114 wurden 
'r im wesentlichen darauf hinausläuft, gewisse konstruktive die Knickzahlen unter Voraussetzung eines unvermeidbaren Fehler- 


men vorzuschreiben und die bisherigen Knickzahlen » zu 
Be 


i s 
hebels e = 20 + 500 abgeleitet, wobei i den Trägheitshalbmesser: 
Be .. und s die Netzlänge des Stabes vorstellen. Nach den neuen schwe- 
truktion 


= dischen Stahlbetonbestimmungen ist auf Grund von Messungen an 
ie Ausführung der Säulen werden folgende allgemeine Be- ausgeführten Bauwerken und theoretischen Überlegungen mit einem 
gen. vorgeschlagen: Fehlerhebel e = h,/400 zu rechnen [4]. Wir legen diesen Wert auch 


on B120 darf nur für statisch bestimmte Säulen mit unserem Vorschlag zu Grunde und berechnen jede planmäßig mittig 
1 < 10 verwendet werden, wobei h, die Säulenhöhe und d gedrückte Säule mithin unter der Voraussetzung, daß die Last P 
kleinste Dicke der Säule bedeuten. am Fehlerhebel h,/400 wirkt. Diese Annahme ist keineswegs zu 
on B160 kommt nur bis h,/d = 20 in Betracht, darüber ungünstig, weil sich wohl jeder Praktiker an Fälle erinnern kann, bei 
aus muß die Betongüte mindestens B 225 sein (vor 1943 denen eine solche Ausmittigkeit schon allein infolge von Schalungs- 
en Säulen mit h,/d > 20 überhaupt nicht zulässig). fehlern festzustellen war. 
auf den geometrischen Säulenquerschnitt F5 bezogene 
adesibewehrung F, = u Fy ist nach Bild 1 anzunehmen. 2.2 Die Folgen des unvermeidbaren Fehlerhebels e — h,/400 
ist ein dichter Beton 
- geringem Kriech- 
ß herzustellen (ge- 
ser Wasserzement- 
t!). 
> Ausführung gerader der mittig gedrückten Säule mit der Schlankheit = ——=0 ist 
halungen und das i 
nmäßige Verlegender SO N \ se K, (FR —F.)+0sF, 
ehrung müssen sorg- D 5 70 15 20 Ais/l u F} x 
en En m — 0,1 usw. liefern die Knickspannungen 07, — n für die am Hebel- 
orderungen 1 bis 4 sollen in erster Linie den ungünstigen arme=m'k wirkende Last (k ist die Kernweite d/6 des Recht- 
nfluß möglichst gering halten. Das Kriechen verursacht eine ecks). Da die an der E.M.P.A. Zürich durchgeführten Versuche 
Vergrößerung der seitlichen Durch- 
en und wirkt sich mit zunehmender Säu- kg=300 glam!  &,,-77% 
nkheit immer stärker aus. Das Steigen r Ä I | 5-30» 
destbewehrung mit h,/d ist damit zu be- $ | | 1 4= h/bd=902 
„ daß die Kriechverformungen durch die | 
lagen mit wachsendem u immer mehr [sn 
rt werden, wie wir es schon bei der Berech- 1,” 
er plastischen Durchbiegungen bewehrter x 
[2] festgestellt haben (man denke an den 
hg zur reinen Stahlsäule, bei der überhaupt 
iecheinfluß mehr vorhanden ist). Auch 
h [3] ist der Ansicht, daß es bei Knick- : 
unzweckmäßig ist, die in der Vorschrift Bild 2. Knickspannungslinien einer Säule mit Rechteckquerschnitt nach Baumann 


BE B] Bild 2 zeigt die von Baumann [5] berechneten Knickspannungs- 
17775 \e linien einer Säule mit 2% Bewehrung aus Beton mit der Prismen- 


festigkeit K, = 300 kg/cem? und Stahl mit der Streckgrenze 
0s = 3000 kg/cem?. Die auf F,=b:d bezogene Bruchspannung 


— 354 kg/cem?. Die Kurven m=0, 


ene untere Bewehrungsgrenze anzuwenden. 54 N, \ ö 
hfiehlt bei schlanken Säulen eine Mindestbewehrung von diese Linien bestätigen [5] und auch die Dresdener Knickversuche [6] 


0%, „damit man für die Bewehrung ein genügend steifes die Zuverlässigkeit der Baumannschen Theorie bewiesen haben, ist 
Bekommt, das seine gerade Form und zentrische Lage beim an der Richtigkeit der 0%-Linien nicht zu zweifeln. Aus Bild 2 wurde 
ren behält.“ Die im Bereich h,/d < 10 von Bild 1 ange- die ‚Kurvenschar des Bildes 3 a Sie er die a 
ı Mindestwerte sind dieselben wie in der jetzigen Vorschrift. re Ss Fe a en “ Br 
A = 70 die Knickspannung 07, —= 220 kg/cm? und tragen diesen Wert 
im Bild 3 bei m = 0,5 ein, so erhalten wir den eingeringelten Punkt 
der Kurve 4 — 70. 


»chnung 
sriff der Traglast und des unvermeidbaren Fehlerhebels 
5 unmöglich ist, die Last genau mittig aufzubringen und die 


nu — 


für Rechteckquerschnitte mE 0,004334 ... (1) 


Damit kann die in Bild 4 dargestellte Knickspannungslinie 
= = für die am Fehlerhebel h,/400 wirkenden Traglasten en. 
5 Fy 


punktweise ermittelt werden. Wir wählen z. B. A= 85, also 


0,00433 : 85 — 0,368, entnehmen aus Bild 3 die zugehörige 


"Ko ekspannung 210 kg/cm?, tragen sie in Bild 4 bei A = 85 anaeAeegd 


alten den eingeringelten Punkt der o, Linie für e = h,/400. 


sichtigt ist. Mit dı 


nungen 07, (Spalte 


En e 4 
4) erhält man jedoch 
Sicherheitswerte v9, = — , die zwischen 3 
Ozul e er? 
demnach so aus, wie wenn die schlanken Säulen zu große 
hätten und ihre ® in der DIN 1045 und 4225 zu 
wären. Das würde zutreffen, wenn man es mit vollkomn 
genau mittig belasteten Säulen zu tun hätte. Bere hr 
Sicherheit jedoch von der am Fehlerhebel h,/400 w 
last P,, ausgehend mit den Bild 4 entnommenen Or 
kommt man auf die in Spalte 7 angegebenen, zwischen 2 


iR 


[07 
liegenden Sicherheitsbeiwerte v — = . Die Sicherh 


den Bestimmungen berechneten Säulen sind daher vie 
und bei den schlanken Säulen sogar noch kleiner als bei 
drungenen. 

Wir wollen das bisherige Berechnungsverfahren beibehali 
die Knickzahlen » von der am Fehlerhebel h,/400 wirkender 
ableiten. Die in Tafel II angeführten neuen Werte iD; 


Okr 


folgen unmittelbar aus Bild 4 (für A=85 ist z.B. & = 


354 


210 


In Bild = si) y 


feste Knickzahlen 


4 


und den vor I1€ 
geschriebenen We 


genübergestellt. I 
Zahlen liegen & 
ss | 1.68 | 220 |ı2oo höher alsin DINI 


Bild 4. Tragfähigkeitsabnahme infolge des Fehlerhebels h,/400 


Um den Einfluß des anscheinend so geringen Fehlerhebels h,/400 
ersichtlich zu machen, wurde in Bild 4 auch die Engessersche Knick- 
spannungslinie der mittig gedrückten Säule (e= 0) eingetragen. 
Man sieht, daß bei = 85 (bzw. 200) die Traglastspannungen 
Okr = 210 (37) kg/cm? um rund 34 (55)%o kleiner sind als die Knick- 
spannungen 0, — 320 (83) kg/cm? der vollkommen geraden, genau 
mittig gedrückten Säule. Das ungemein lehrreiche Bild sollte jedem 
Bauleiter zu denken geben, denn es zeigt, daß die Tragfähigkeit der 
Säulen schon durch die praktisch unvermeidbaren Herstellungsfehler 
gewaltig herabgesetzt wird. Es muß daher die Herstellung möglichst 
gerader Schalungen und das mittige Verlegen der Bewehrung am 
Bau gefordert und vom Bauleiter geprüft werden (Punkt 5 unseres 
Vorschlages zur Konstruktion). 

In Bild 4 ist ferner die ox,-Linie für die am Fehlerhebel h,/200 
wirkend gedachten Lasten eingetragen; sie würde so hohe Knick- 
zahlen erfordern, daß von vornherein keine Aussicht besteht, sie in 
der Vorschrift durchzusetzen. 


2.3 Die Knickzahlen » für rechteckige Säulen 

Leitet man die Sicherheitsbeiwerte », der nach der jetzigen 
DIN 1045 berechneten Säulen aus der für e = 0 berechneten Enges- 
serlast ab, so erhält man Werte, die über 3 liegen, wobei die schlanken 
Säulen die größeren Sicherheiten aufweisen [7]. 

Die Berechnung der », ist für vier Werte A in Tafel I durchgeführt. 


Tafel I 
Sn 
1 | 2 | 3 | 4 5 6 7 
M °% z 
ODIN zul 9% „= o pre, 
zul kr zul 
50 1,00 118,0 354 3,00 2 
3 } 290 
85 1.32 89,4 320 3,57 210 er 
140 3,00 39,3 165 4,20 90 2,29 
200 6,80 17,3 83 4,80 37 2.14 
N 


105 | 2,24 | 235 | 13,95 4225, oberhalb 

aber unter den 

genormten nic] 

Streng genommen gilt Tafel II nur | 

dem Bild 2 zugrundeliegenden Beton mit K 

und Stahl mit o, = 3000 kg/em?. Für 

Baustoffgüten und Bewehrungsziffern ergeben sich and 

auch die Formänderungslinie und Bruchstauchung des 
spielen eine Rolle. 

S 


DI 


vor 1943 genormf_ 
SV 

> 

SS DIN HS u 4225 


ırteilung dieser Einflüsse sind in Bild 6 die auf dem ange- 
g ermittelten w-Linien für die Säulen I bis V mit ver- 
"Werten K}, 0, und u eingetragen. Bis A = 70 (h,/d = 20) 


70 2 


4 m « Ms ——— 


Bild 6. Knickzahllinien für 5 verschiedene Säulen 


die Linien II bis V nur sehr wenig voneinander ab. Die etwa 

ntsprechende Linie V kommt für A > 70 nicht in Betracht, 
so schlanke Säulen voraussetzungsgemäß kein Beton B 160 
det werden soll. Die Linien II, III und IV können mit völlig 
aender Genauigkeit durch die mit der w-Linie in Bild 5 
he Linie III ersetzt werden. Um mit einheitlichen Knickzahlen 
D»mmen, wird daher vorgeschlagen, die &-Werte der Linie III 
) in allen praktischen Fällen der Rechnung zugrundezulegen. 
ie I für den Beton K, = 500 kg/cm? liegt zwar nicht unbe- 
ch höher als die Linie III, es wäre aber unwirtschaftlich von 
zu gehen, weil man dann bei allen niedrigeren Betongattungen 
hohen Knickzahlen rechnen müßte. Es empfiehlt sich, auch 
50 und B 600 mit den etwas zu kleinen Werten der Linie III 
ınen und zum Ausgleich die Prismenfestigkeiten mit den 
in DIN 4225 vorgeschriebenen niedrigen Werten 340 und 
'em? anzunehmen, während man eigentlich mit den höheren 
0,8 W,, (360 und 480) rechnen könnte. 


afel II gilt nur für Säulen mit Kopf- und Fußgelenken. Würde 
bei der unten eingespannten, am Kopf frei beweglichen Säule 
len, die mit der Schlankheit } = = — 2 a 
den die Werte » der Tafel einem Fehlerhebel e = h,/400 = 
entsprechen. Es ist aber nicht anzunehmen, daß die unver- 
ren Schalungs- und Lastaufbringungsfehler bei dieser Säule 
sind als bei einer solchen mit Kopf- und Fußgelenken. Für die 
nung der als lotrechte Kragträger wirkenden Säulen müßte 
gentlich besondere Knickzahlen für den Fehlerhebel h}/800 
en. Bei der- beiderseits fest eingespannten Säule wären 
ım eigene Knickzahlen für e = h;/200 erforderlich. 


zu rechnen ist, 


> Schwierigkeit läßt sich umgehen, wenn man die ® dem aus 
abgeleiteten Bild 7 entnimmt, das bei sämtlichen Lagerungs- 
erwendbar ist. Dem Wertepaar m = 0,5, 4 = 70 entspricht 
1 2 die Kniekspannung 07, = 220 kg/cm?. Es ist mithin 
o__ 354 
220 
der Linie A = 70 liefert. Bild 7 hat den Vorteil, daß man auch 
deren Fehlerhebeln als h,/400 rechnen kann, wenn es einmal 
näßig sein sollte. Bleibt man bei h,/400, so braucht man das 
yild nur im Abschnitt m = 0 bis 1,1 weil A = 250 der Wert 
‚00433 - 250 = 1,0825 entspricht. Bei praktischen Berech- 
genügt es, die Knickzahlen direkt aus der Tafel III 
sen. 


— 1,60, was den in Bild 7 bei m = 0,5 eingeringelten 


3ereich } < 35 (h,/d < 10) kann der Einfachheit halber auf die 
jerechnung verzichtet, also ® = 1 gesetzt werden. Bei Recht- 
e hs: 6 Arne hs 
100 de = d 
> Lagerungsarten. 


len ist m = und zwar grundsätzlich 


Beispiel: Es ist die zulässige Last“ 


‘ 


+ 


ee 


10 


4, 


die u Bild’erd. 


Säule aus Beton B 300 und Stahl II zu berechnen. F, = 31,4 c 
5 3,4 


F,=b:d= 1620 cm?. Mit h,—= 2h, = 1200 cm wird A = 
3,46 » 1200 
7 36 


Dann ist P,u = 


wv 


= 115,5. Wir bestimmen m = 0,015 


2,23 3 


hs 
d 


= 0,015 — 
= 0,25 und entnehmen Tafel III für A—= 115,5 die Knickzahl w = 


K,F, +0;F, __ 240 - 1620 + 3600 - 31,4 


— 75000 


nen 200 
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I 
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Bild 7. Knickzahlen für quadratische und rechteckige Säulen 
Tafel III. Knickzahlen » für quadratische und rechteckige 
Säulen mit einfacher Bügelbewehrung (Vorschlag) 
- ge 
1; i d 
0,015 
4| 35 | 50 | 70 | 85 | 105 | 120 | 140 | 160 | 180. | 200 | 220 | 235 | 250 
0,00 | 1,00 | 1,00 
0,05 1,04 | 1,05 | 1,11 
0,10 1,08 | 1,09 | 1,16 | 1,28 
0,15 1,12 | 1,14 | 1,22 | 1,35 | 1,74 
0,20 1,15 | 1,18 | 1,27 | 1,41 | 1,83 | 2,25 
0,25 1,19 | 1,23 | 1,33 | 1,48 | 1,92 | 2,36 | 2,86 
0,30 1,23 | 1,27 | 1,38 | 1,55 | 2,02 | 2,47 | 3,00 | 3,80 | 4,69 
0.35 | 127 | 1.32 | 1.44 | 1,62 | 2,11 | 2,58 |3,16 [4,00 |4,99| 6,12 
0,40 1,30 | 1,37 | 1,49 | 1,69 | 2,21| 2,69 | 3,32 |4,21|5,29| 6,47 | 7,63 
0,45 1,34 | 1,42 | 1,55 | 1,76 | 2,30 | 2,80 | 3,48 |4,41|5,54| 6,83 | 8,03 | 9,28 
0,50 |... 1,46 | 1,60 | 1,83 | 2,40 |2,91|3,65|4,62|5,80| 7,18 | 8,43 | 9,75 | 10,70 
0,55 1,50 | 1,65 | 1,90 | 2,50 | 3,02 | 3,81 | 4,82 | 6,07| 7,51) 8,83 | 10,17 | 11,16 
0,60 1,54 | 1,70 | 1,97 | 2,60 | 3,14 | 3,96 | 5,03 |6,34| 7,84 | 9,23 | 10,58 | 11,62 
0,65 1,58 | 1,75 | 2,04 | 2,70 | 3,26 |4,12 | 5,23 |6,61| 8,28 | 9,63 | 10,99 | 12,09 
N 1,80 | 2,11 | 2,80 | 3,38 | 4,27 |5,44|6,89| 8,51 | 10,02 | 11,40 | 12,55 
NE er ern 1,85 | 2,18 | 2,90 | 3,50 | 4,43 | 5,65 7,16) 8,84 | 10,42 | 11,82 | 13,01 
ES I 2.25 | 3,00 |3,62 | 4,58 | 5,86 |7,43| 9,17 | 10,81 | 12,23 | 13,47 
Das 2,32 | 3,10 | 3,74 | 4,73 | 6,06 |7,70| 9,51 | 11,21 | 12,64 | 13,97 
RT par 2,39 | 3,20 | 3,86 | 4,88 | 6,27 | 7,98! 9,84 | 11,61 | 13,05 | 14,40 
| 2,46 | 3,30 | 3,98 | 5,03 | 6,47 | 8,25 | 10,17 | 12,01 | 13,47 | 14,86 
er done 3,40 | 4,10 | 5,18 | 6,68 | 8,52 | 10,50 | 12,40 | 13,88 | 15,32 
no ee 3,49 [4,21 5,33 | 6,81 | 8,70 | 10,70 | 12,68 | 14,22 | 15,76 
LO IT a en ate, ale. ame en nie ... [431 | 5,47 | 6,95 | 8,87 | 10,90 | 12,95 | 14,55 | 16,20 


Für Zwischenwerte m 


Hätte die Säule oben und unten Gelenke, so würde sich mit m = 0,25 


und = 


Die Tafel III kann der Einfachheit halber auch bei Säulen mit 
beliebigem Querschnitt (außer bei Kreis und Achteck) angewendet 


3,46 h; 
d 


ist der nächstliegende 


Tafelwert zu wählen, im Bereich A < 35 ist 


& — 1,00 anzunehmen. 


—= 57,8 aus Tafel III die Knickzahl » = 1,27 ergeben. 


d & 
Sn 


RR, 
0 


ER ITREE WHAT. a 
ung des Ausknickens gemessenen Kernweiten vorstellt. i 


rgeschlagene Berechnungsweise unterscheidet sich daher 


f 3 5 R E = a = 
Er m = 0,02 = _ .s . “ — 0,367. Für den = 
ja ® h .. ein . . > ht k Ie itt » Fa > F u 
ie Knickzahlen » für Säulen mit Kreis- oder Achteckquerschni ee: 2, ee E 


_ Bei der Kniekberechnung der vollkommen geraden, genau mittig m 4 
belasteten Säulen spielt die Querschnittsform keine wesentliche und 710 die Knickzabl'o — 133 und damit Pu = — 
Rolle, wohl aber bei der Ermittlung der ausmittig angreifenden 


Traglasten. Es hat sich als notwendig herausgestellt, für den Kreis- 


2 
> 


wehrung kommt daher erst durch Ppruch in die Rechn 


Ist die Säule beiderseits gelenkig gelagert, so ist A = 


und m wie vorhin gleich 0,367; Tafel IV liefert 
Wertepaar ® = 1,53. 


3. Der Sicherheitsbeiwert v . 


Die Frage nach der Größe des in Rechnung zu stellend. 
heitsbeiwertes ist noch nicht endgültig geklärt. Ein We: 
oder 2,0, wie er im „Stahlbereich‘‘ der Balken üblich i 
Säulen aus folgenden Gründen gänzlich unzureichend. 


= 


B 


1. Dem Wesen des Stabilitätsproblems entsprechend |] 


a3) RR: 


7 
vorher nicht angekündigter Bruch vor, was auch die \ 
_ querschnitt höhere Knickzahlen vorzuschreiben als beim Rechteck. bestätigen [6]. 
Y In einer früheren Arbeit wurden bereits die Knickspannungslinien 2. Es können unbeabsichtigte Ausmittigkeiten bei der ! 
N zweier Säulen aus gleichen Baustoffen und Bewehrungsgehalt mit bringung in Richtung beider Querschnittshauptachsen 
Kreis- und Rechteckquerschnitt einander gegenübergestellt [3]. Für zeitig auftreten. 3 
{ beide Fälle wurden nach dem oben gezeigten Vorgang die Knick- _ 3 r R 
(a 3 : : De Be 3. Die Erfahrung lehrt, daß Bauunfälle häufiger auf ein ! 
hr ‘ zahlen ermittelt, ihre Unterschiede berechnet und durch propor- Salen Ma Bern ückzuführen sad : 
; . : » . er alken zurückzuführ s 
2% tionale Vergrößerung der Tafelwerte III die Knickzahlen in Tafel IV 
; erhalten. 4. In der Säulenberechnung ist das Kriechen nicht berück 
hs 8 RN “ 2 2 
Mit der Kernweite k = d/8 ist m = e/k 1004 0,02 r für alle Bei vollkommen geraden genau mittig belasteten Säulen 
: A Kriechen ungefährlich und zu vernachlässigen, wenn die 
Lagerungsarten. Beim Achteckquerschnitt ist d der Durchmesser : E : 
5 2 ; Last aus der Engesserlast abgeleitet wird. Die ungünstig 
des eingeschriebenen Kreises. : : E BER £ 
wirkung des Kriechens beim ausmittigen Druck ist neuert 
zwei aufschlußreichen Arbeiten von Krieg [9] und Gaed 
Tafel IV. Knickzahlen w für runde und achteckige Säulen unveröffentlichter Bericht) aufgezeigt worden. Weil sich de: 
mit einfacher Bügelbewehrung (Vorschlag) einfluß auch bei den ausmittig angreifenden Traglasten be 
= machen wird, kann das letzte Wort über den Sicherheits 
m = BR ER erst nach Vorliegen der Ergebnisse von Kriechversuchen mit 
re x 4 belasteten Säulen gesprochen werden. { 
d 35 | 50 | zo | 85 | 105 | ı20 | 140 | 160 | 180 200 
Im „Druckbereich“ der ohne Vorankündigung brechenden 
20 18 9 betonbalken rechnet man nach DIN 4227 mit einer 3/2 
0,10 1.08 | 1.09 | 1,18 2,62fachen Sicherheit (3/2 wegen Bewertung der Betongi 
ns en a Mr 2/3 W,,). Es ist daher durchaus gerechtfertigt, bei den Säul 
v ’ ’ , ) % * * . 
0,25 1,19 | 1,23 | 1,35 | 1,52: | 2,13 | 2,60 mindestens 3fache Sicherheit zu verlangen. 
\ 0,30 1,23 | 1,27 | 1,40 | 1,62 | 2,26 | 2,78 | 3,61 | 
N 0,35 1,27 | 1,32 | 1,47 | 1,72 | 2,39 | 2,96 | 3,83 | 5,11 | 
0,40 1,30 | 1,37 | 1,54 | 1,82 | 2,52 | 3,14 | 4,06 | 5,43 | 7,40 
0,45 1,34 | 1,42 | 1,61 | 1,92 | 2,65 | 3,32 | 4,29 | 5,76 | 8,10 9,37 
0,50 1,37 | 1,46 | 1,68 | 2,02 | 2,78 | 3,49 | 4,52 | 6,08 | 8,80 | 10.00 Ca 
0,55 .....| 1,50 | 1,75 | 2,12 | 2,91 | 3,67 | 4,75 |.6,39 9,13 10,55 Schrifttum: 
2 “u... | 1,54 | 1,82 | 2,22 | 3,04 | 3,85 | 4,97 | 6,69 | 9,46 | 11,10 
; a 1,58) 10,897 52,52. | 35172) 4,03. | 5,2021 7,002] 0,70. |.31:05 äger, Die g ü itti - 
0,70 2: I 162 | 1.06 | 2)a2 | 3/30 | 4.20 | 5a2 | 7/30 10.13 12'20 [2] ii erg schlanker Stahlbetonstützen auf ausmittigen Druc 
U, Eee 2,03 | 2,52 | 3,43 | 4,38 | 5,65 | 7,61 | 10,46 | 12,75 2 ce 
VO 2,09 | 2,62 | 3,56 | 4,56 | 5,87 | 7,91 10,79 13,30 [2] Habel, Der Einfluß der Bewehrung auf die Durchbiegungen statisch 
RL N 2,16 | 2,72 | 3,69 | 4,74 | 6,10 | 8,22 11,12 13,85 Stahlbeton- und Spannbetonbalken. B.u. St. 1954, S. 177. 
DE: Ss Ne 2,82 | 3,82 | 4,91 | 6,33 | 8,52 | 11,46 | 14,40 Eee En 
FRE eh ee 2,92 | 3,95 | 5,09 | 6,56 | 8.83 | 11.79 14.95 [3] Mörsch, Bemessung im Eisenbetonbau. $. 33, Stuttgart 1950, Konrad “ 
TE ER 3,02 3 | 12,15 i . 
H 3,02 | 4,08 | 5,27 | 6,78 | 9,13 12,12 15,50 [1] Aas-Jakobsen, Bemessungsverfahren im Beton- und Stahlbetonbau. B. u 


re R ” 2 3.9, 
Für Zwischenwerte m ist der nächstliegende Tafelwert zu wählen, im Bereich A < 35 ist N 
N een, [5] Baumann, Die Knickung der Eisenbetonsäulen. Bericht Nr. 89 der E 
Zürich 1934. j 


[6] Knickversuche mit Stahlbetonsäulen, Deutscher Ausschuß für Stahlbeton 
j 2 h j Bericht von Gehler und Hütter. 
Bei etwa AS 85 (also in den meisten praktischen Fällen) unter- 


. 5 3 - : E- [7] Habel, Die Knicklasten von Stahlbetonsäulen mit veränderlichem Qu 
scheiden ‚sich die ® nur wenig von den Werten für den Rechteck- zusätzlicher Querbelastung oder von Haus aus schwach gekrümmter Ach 
querschnitt. Darüber hinaus macht sich jedoch der ungünstige an Sale 


Einfluß der Kreisform und der ringförmigen Anordnung der Be- 12 LE ausmittig gedrückter Eisenbetonsäulen mit 
wehrung in einem starken Ansteigen der Knickzahlen gegenüber den a SF 


Werten des Rechteckquerschnitts bemerkbar. Runde Querschnitte 19] SE ee auf die Knicksicherheit krummer Stahlb 


= Die Schrägbewehrung von Stahlbetonfundamenten über 
| Von Dr.-Ing. Hermann Bay, Frankfurt a.M. 


DK 624.153.525: 624.012.4: Fundamente: Stahlbeton 
693.554: Bewehrung 


Einzelpfählen 


abe 


Bemessung der Schrägstäbe in Stahlbetonfundamenten ist x > 


ge, die auch heute noch keine allgemein gültige Regelung __8P [ sinkceSinu—ubofu EI 
ärung in der gg: r Sin? cos“ 7, cos du, 
es Konstruktions- 0 i a a. 
's gefunden hat => | 
zen, gedrungenen 2 8P [ smic©inu+ ußofu „ue ux 
mente (Bild 1) wer- 7 Tnd]) A Sn2uf2u " un B 
silweise auf Schub- 0 I 2 
ruchung bemessen, 5 
ntsprechend den ee 2 BA RS UN a 
ehlungen von 2 nd ice Sinau—2u 472° dR2 
ch [1], die auch in a 2 
Heft 80 der Ver- — 
erichte des Deut- \ = Je:c=P .C=P 
_ Ausschusses für == wer 1 \ 
eton [2] wieder auf- — 
en wurden, nach Bild 1 Q PA 14/2 1812 | | 
Vert Ss ae | 
FL Q Fr h — | 
2 er N c/2 | 6/2 x j 
Er S | SI u, | 


net wird, d.h. es werden zwischen Laststelle und Auflager 
Bewehrungsstäbe aufgebogen, daß sie diese Kraft aufzunehmen 
Lage sind. Eine bindende Vorschrift gibt es nicht, daher wird 
ise so verfahren, daß Zwischenwerte von Null anfangend bis 
angegebenen Wert Q/ y2 der Bemessung zugrunde gelegt 
n. Bei mindestens Gleichheit von Höhe d des Fundamentes 
Stützweite‘ ! zwischen zwei Pfahlachsen kann man nach den 


Bild 3 Bild 4 

Der ähnliche Spannungszustand, wie er bei einer Belastung durch 
eine Einzellast nahe dem Auflager gegeben ist, wird [4] nach den 
Bezeichnungen des Bildes 4 ausgedrückt durch die Beziehungen: 


ntnissen am wandartigen Träger [3] und an Hand einer ein- 5° i 
\ Kräftezerlegung in ein Druck- und Zugstrebensystem, das Pr 4P [ sinde Sinu— u Cofu Merten}. 
atsächlichen Trajektorienverlauf angepaßt wird (Bild 2), mit = nd Ace Gin2u+2u AD de 
Wert 0 
oo 
H s=0/2 AP [sinAcS©inu+u@ofu  ue x. 
ommen. ee ee 

E y nd.) Ac Smiur2us aa a2 

0) 


che Kraftgröße der Bemessung 
nde gelegt wird, ist aber nicht 
Ergebnis einer zutreffenden 
ie oder zwingender Versuchs- 
ung, sondern im allgemeinen, 
iele Beispiele aus der vergan- 
Zeit zeigen, eine Frage des 
llichen Verantwortungsgefühls 
öchstmögliche Sicherheit und 
zuletzt eine Ermessensfrage 


oo 


4P [sinic uOinu ‚ ue ux 
= nd hc Sin2u_2u di“ da 
| v 


du. 


d 
Für c=e Ft B. ergibt sich im Schnitt x<=0, d.h. im ab- 


gescherten Schnitt, das charakteristische Schubdiagramm des 
Bildes 5. Verfolgt man die Veränderung der r-Linie bei abnehmender 
Breite c, so stellt man fest, 


atischen Prüfämter; und nicht 


daß der Wert für r bei y=0 


kam es vor, daß gutachtliche Bild 2 abnimmt, die Spannungs- 
ngnahme von höherer Ebene spitze in der Nähe des Last- 
otwendig wurde, um eine Abweichung von der Empfehlung randes dagegen anwächst, 


bis für c—0 der Wert > co 
erscheint. Das ist derjenige 
Fall, der eigentlich unter 
einer Scherenschneide ein- 
tritt. Einen zähen Baustoff 
kann man so durchschneiden, 
einen spröden Stoff nicht. 
Beim zähen Stoff schneidet 
man allmählich durch, infolge 
der Spannungshäufung unter 
der Scherenschneide und der Fähigkeit des Baustoffs, die dadurch 
auftretenden Formänderungen aus dem elastischen in den plastischen 
Bereich zu verlegen. Beim spröden Baustoff dagegen gleicht das 
Abscheren einem Abspalten, hervorgerufen durch eine seitlich 
wirkende Keilkraft unter der Schneide und infolge der Unfähigkeit 


anwenden zu können. 


; so unter dem Begriff „‚Scherbelastung‘‘ bekannte Problem 

aber bei genauerem Zusehen einer etwas eingehenderen 
ng zugänglich sein mit dem Ziel, wenigstens für eine bestimmte 
ahl von Pfahlkopfbanketten eine sachlich begründete Be- 
ngsanweisung der aufzubiegenden Schrägstäbe zu schaffen. 
soll der Zweck der nachstehenden Ausführungen sein. 


e Spannungen 0o,, o, und r,, beim sogenannten Schub- 
lastungsfall 
Spannungszustand in einem Fundament über Pfahlköpfen 
idealisiert, theoretisch durch eine Spannungsfunktion am 
lelstreifen dargestellt werden [4]. Mit den Bezeichnungen des 
; 3 ergibt sich, in einem Fourierschen Integral ausgedrückt, 


BE En zZzL.2 © 


die örtlich an der Schneide entstandenen Form- 
ee ee d.h. durch Ausweichen in den plastischen 
i zunehmen. R 

nn solchen Abspalten kommt es aber bei einem Belastungs- 
fallnach Bild 5 erst gar nicht, da die zum Schneiden, d. h. Abscheren, 
notwendige Spannungsspitze gar nicht vorhanden ist, sondern von 
vornherein dafür gesorgt wird, daß unter der Lastfläche eine solche 
Normalspannung vorhanden ist, die gestattet, die durch den Körper 
hindurchzuschickende Kraft auch tatsächlich in ihn einzuleiten. 
Es entsteht von Anfang an ein Hauptspannungszustand, wie er 
durch das Bild 6 cha- 

rakterisiert wird. Dieser 


Hauptspannungs- | | 
zustand ist gekennzeich- —G, N 


Lastfläche ’ erh Last- | |. 


BE möglich, sich Eu 
ein  größenordnungs- 
mäßiges Bild der Span- 


nungswerte GO Op Try 
sofort zu verschaffen. 


SE Bild 6 


Am Übergang von der Auflager- 
platte zum unbelasteten Randstück 
ist eine Unstetigkeit vorhanden. Sie 
kann der Michellschen Lösung für 
Teilbelastung an der Halbebene 
entnommen werden. Mit den Be- 
zeichnungen des Bildes 7 ergibt 
sich [5]: 


0x = (9 — 9) + sin?gp, —sin?gl. 
P ic Fe 

0, = (ng) sin2gı + sin2gl, 
p : 

nn 5_[eos2 9, —cos2g.l. 


Unter der Lastfläche ist 

0,=0,=—Pp; 
außerhalb davon: G,=0,=0, 
und am Übergang von der Lastfläche 

Tey = p/R. 

Im Schnitt unmittelbar neben der singulären Stelle am Ende der 
Lastfläche ist dann je nach Lastflächenbreite ce das r-Diagramm des 
Bildes 4 vorhanden. 

Wir stellen also zunächst fest, daß am Übergang vom belasteten 
Rand zum unbelasteten ein Spannungszustand vorhanden ist, der 
durch den Spannungskreis über 
0, =— pP, Ty=p/n gekenn- 
zeichnet ist. Seine Hauptspan- 
nungen werden in bekannter 
Weise durch den Spannungs- 


I 


kreis I des Bildes 8 dargestellt. & 
Der Halbmesser dieses Kreises 
ist bekanntlich zu 


und die analytisch durch die 
Beziehung gegebenen Haupt- 
spannungsgrößen 


Bild 8 


2, 1/2 (0x: + G,)+ 1/2 ] (ex — 0, + 4T, 


= 1/2(0,+ 0,)—1 2 Vor — 0, +4 


2 Pe a 


eh Schrägbewehrung \ 


en durch die Strecken o, und o, in Bild 8 : 

Ta a ee se re 2 

flächenbreite nach Bild 4 in unmittelbarer Nähe 

zunächst eine mehr oder weniger ausgeprägte Spitze 
nach dem Mittelschnitt hin, d.h. für y= 0, auf 
betrag zu sinken, der kleiner als der Wert der Naviers 

=193 da 2 . 
ist. 

Für c= Er (Bild 3) kann man näherungsweise setzen 

4 u 
Q = 
LIT A bd ’ 

d.h. die r-Fläche ist ein gemitteltes Rechteck. E 
Den hierdurch gekennzeichneten Spannungskreis zeigt. 
Wir können also die möglichen 

Spannungskreise dadurch näher 

beschreiben, daß zu einer Haupt- 

druckspannung 
0° = ka 
eine Hauptzugspannung 
o<k, 

gehört, wo Ag und k, die Druck- 

und Zugfestigkeiten des Baustoffes 

darstellen. 

Diese Spannungskreise liegen, 
wenn P bis zum Bruch gesteigert 
wird, zwischen dem Kreis kg der reinen Druckfestigkeit u 
Kreis k, der reinen Zugfestigkeit. 

Ähnliche Spannungszustände herrschen auch beim auf D: 
seiner Oberseite belasteten Wandträger in der Nähe der 
vor. Auf diese Tatsache weist auch Schütt in seiner Diss 
über das Tragvermögen wandartiger Träger hin [6]. I 
Bruchspannungszustände mit einer Hauptzugspannung < 
gleichzeitiger Hauptdruckspannung < kg geben Gleitungsbr 
sie die Mohrsche Grenzkurve nicht mehr im Scheitel k, be 
sondern auf dem Stück der Umhüllenden zwischen kg und 
Verschieberichtung bildet mit der Hauptdruckrichtung einen 
Winkel ®. 


Bild 9 


3. Scherbeanspruchung und Scherfestigkeit beim Beton 
Es ist bekannt, wie weit einmal die Ansichten über den 
der Scherfestigkeit auseinander gegangen sind. Nach Mohr [ 
nämlich die Scherfestigkeit definiert sein durch den Ausdru 
Apr 
k= — Ykak.. 
Nach Mörsch [8] dagegen ist 
k,— kak;, 
d.h. also gleich dem doppelten Wert nach Mohr. Seybold 
sich mit der Entscheidung für den einen oder anderen Wert 
Vom Verfasser [10] stammt die Klärung dieses scheinbaren 
spruches. Das Ergebnis sei hier kurz noch einmal zur Ve 
lichung der späteren Ausführungen angegeben. 


Mörschs Wert k, = \ Ra kz gilt für Baustoffe mit einer Zug 
keit, die gegenüber ihrer Druckfestigkeit verschwindend 
Der Beton gewöhnlicher Güte, wie er derzeit noch übliche 
hergestellt werden kann, gehört zu diesen „spröden‘“ Baus 
Das Verhältnis von Druck- zu Zugfestigkeit schwankt im allg 
zwischen 1:10 und 1:20. Der Mohrsche Wert dagegen 
„zähe“ Baustoffe, deren Druck- und Zugfestigkeit bei der gl 
Größenordnung liegen. Für kg x k, ist die Mohrsche Umhi 
eine gestreckte Linie, die etwa parallel zur o-Achse verläuft 

Wir setzen die Mohrsche Hypothese der Bruchursache be 
lichen Spannungszuständen als bekannt voraus. Durch eine 
Zahl von Versuchen [11] der jüngsten und vergangenen Zeit 
Mohrsche Theorie der umhüllenden Grenzkurve bestätigt w 
Für den Baustoff Beton ist eine Mohrsche Umhüllende für ka:k 
in Bild 10 angegeben. Der Abschnitt k, auf der r-Achse ist M 
Wetk,= ] kak, unter der Annahme, daß die Hüllkurve zw 


’ x D wi I h 
EEENENTN ENE 
gsstelle an den ka-Kreis 4. Die Scherversuche des Heftes 80 


"Die Gleichung dieser Hüllkurve ist des Deutschen Ausschusses für 


2 _ (oh oT | Eisenbet 
= (&k,- 2% + kakz + ka) (x + ho). isenbeton 


ae: 

Bi n 

EA 
co 


Die in Abschnitt 2 und 3 gemachten 
lso für das Verhältnis Feststellungen werden durch die im 
Heft 80 des Deutschen Ausschusses 
für Eisenbeton beschriebenen Versuche 
bestätigt. In Bild 11 sind die Rißbilder 
der Balken 1249, 1250, 1267, 1268 
dargestellt. Die verschiedenen Beweh- 
rungsarten sind aus Bild 12 ersichtlich. 
Aus Zusammenstellung 5 entnimmt 
man, daß die Würfelfestigkeit zur Zeit 
der Prüfung der Probekörper i. M. 
W, = 150 kg/cm? betrug. Die Biegezug- 
festigkeit betrug rd. 22 kg/cm?, auf 
die Zugfestigkeit kann man daher nur 
genähert schließen. Setzen wir sie zu 
ll kg/cm?, dann müßte nach Abschnitt 3 die Gre 
Form des Bildes 13 erhalten. 


Krümmungshalbmesser 
at rk 

ku— RP+ ka, +, 

Alle Spannungskreise 


uptspannungen og< ks, 
geben Trennbruch, sofern 


Bild Ile 
0,< k, aber, die zwischen 
und dem kg-Kreis denkbar 


ı Sinne der Mohrschen Hy- Bild 10 
[10]. 


jenen möglichen Bruchspannungszuständen entspricht, die 
dem k,-Kreis und dem ky-Kreis liegen. Es erhellt daraus 
erigkeit der exakten Berücksichtigung der Bruchursache 


Fl) re 
Br 
% = 
? » 
“. 


Balken1268”” 


i traten Rißbilder ähnlicher al | 

Art auf. Sie waren von der j A IL i e 
h Art der Bewehrung nahezu N\ \\ 
unabhängig. 

Über die in Bild 11 ge- | m 


"den Bruch also 


— 7220.00 

oO = ——— 4 k 2 
20000 R 

Ty-ndn 33,3 kg/cm 


r 84 
bzw. = Se 28 kg/cm?. 


Diese Werte ergeben den 
Spannungskreis 1 des Bildes 13. 
Er enthält einen tatsächlichen 
Bruchspannungszustand, da er 
die Grenzkurve berührt. Sein 
Charakteristikum ist 


Orkan Ger: 


wie in Abschnitt 3 aus dem 
rechnerischen Spannungsver- 
lauf bereits gefolgert wurde. 


Bild 13 


Auch bei den Balken der 
anderen Bauarten und Be- | 
 wehrungen des Heftes 80 |! | 


zeigten, oben bzw. in der IN 
Art von Bild 12 unten be- | 
wehrten Balken der Reihen 2 
und3 gibt derVersuchsbericht I 
folgende Daten: 

Höchstlast (kg) Reihe 2 Reihe 3 
utabsoeraden, Pisen Genen denen ssenne 57 000 60 000 
mit 14 geraden Eisen...........cceecsereun. 76 000 72 000 
mit 14 unter 16° aufgebogenen Eisen ....... 75 000 75 000 
mit 14 unter 45° aufgebogenen Eisen ....... 84 000 80 000 


Daraus kann man folgern, daß das Durchsetzen des Scherquer- 
schnittes mit Bewehrung die Höchstlast anhob, daß aber die Form 
dieser „Schubstäbe‘“ zwar einen Einfluß, aber nur in geringer Höhe 
hatte. 

Die großen Balken mit einer Einzellast am Auflager (Balken 1246, 
1247, 1270, 1271, 1272) beschreibt der Versuchsbericht wie folgt: 


Höchstlast Rißlast Bewehrung 

1246 78000 kg 22,5 t G. = 38 kg 
(W = 146 kg/cm?) 

1247 84.000 kg 17,00 t G. = 46 kg 
(W = 145 kg/cm?) 

1270 112 000 kg i.M. 25,00 t G.—= 58 kg 
(W = 167 kg/cm?) 

1271 105 000 kg i.M. 25,00 t Ge=5d.ke 
(W = 154 kg/cm?) 

1272 134.000 kg i. M. 25,00 t wie 1271. 


(W = 285 kg/cm?) 


Auch hier zeigt sich, daß weniger die Form als die Menge der den 
Scherquerschnitt durchsetzenden Bewehrung für die Erhöhung der 
Bruchlast entscheidend war. Dies bringt das Verhältnis der Stahl- 
gewichte deutlich zum Ausdruck. Die Rißlast ist jedoch in allen 
Fällen nahezu gleich. 
Wir haben 38:46:58:55 = 78: 95:120: 114 
(78:84: 112: 105). 

Die in Klammer gesetzten Werte sind die tatsächlich beobachteten 
Werte. Auffallend ist aber die bei Balken 1272 beobachtete 
Tatsache, daß die Erhöhung der Betonfestigkeit ein Heraufsetzen 
der Bruchlast bedeutete; dies offenbar deswegen, weil auch die 


t = 60 kg/em?, Ma Be: 
ist damit der Spannungskreis 1 (Bild 14) gekennzeich n 
den tatsächlichen Bruchspannungszustand, wie er c 
spricht. Daß die gleichzeitige Erhöhung von Beton 
festigkeit bei der gleichen Beweh- 
rung der Balken 1271 und 1272 und 
bei gleicher Rißlast, wesentlich 
voneinander verschiedene Höchst- 
lasten ergibt, dürfte damit zu- 
sammenhängen, daß nach Er- 
reichen der Rißlast die Aufnahme 
der in den Schrägrissen frei- 
gewordenen Schub- und Zug- 
spannungen durch die Schräg- 
stäbe hindurch nach den oberen 
Balkenteilen eine sicherere Ver- 
ankerung fand. Die Zugkräfte aus 
den Stäben müssen über Umlenk- 
kräfte in den Abbiegungen nach 4 
den Hakenenden übertragen werden. Es leuchtet ein, da 
inneren zusätzlichen Spannungen oberhalb der Rißlast mit 
größerer Sicherheit örtlich aufgenommen werden können, 
der das Knie und den Haken der Schrägstäbe umgebende Be 


3. Bemessungsvorschlag F 
Man wird auf Grund der vorstehend gegebenen Theo ie 
sammenhang mit der Versuchsauslegung für eine Bemessu 
notwendigen Schrägstäbe von der dem Stahlbeton eigentüz 
Betrachtungsweise ausgehen müssen, dem Zustand I, also deı 
gerissenen Beton, und dem sogenannten Stadium II, dem ge 
Beton. Bis zur Rißlast, die wir aus Heft 80 entnehmen 
haben wir den homogenen isotropen Baukörper, für den 
Abschnitt 2 gegebene Theorie streng zutrifft. , 
Der Übergang zum Stadium II wird eingeleitet durch der 
Bruchriß, der nach Bild 11 aus den Versuchen an den unters 
Scherkörpern festgestellt wurde. Die Rißrichtung @ als Ne 
winkel gegen die Hauptrichtung ist für die Rißlast aus Bild 
entnehmen; sie stimmt sehr gut mit der Versuchsbeoba 
überein. Es sei hier auf die spannungsoptisch ermittelten Trajel 
des Bildes 13a verwiesen, die deutlich die Abweichung de 
neigung beim Scherversuch gegenüber der Hauptrichtung erl 
lassen [4]. Danach ist ein erster nach innen ansteigender Riß, : 
über dem Auflager liegend, zu beobachten. (Der sonst bei 
Laststufe noch vorher oder fast gleichzeitig beobachtete Bi 
bleibt für die vorliegende Untersuchung außer Betracht.) 
Nachdem dieser erste Riß aufgetreten ist, fehlen, falls 
Schrägstäbe angeordnet werden, die diesen Scherriß kreuz 
zur Lastabtragung von der Mitte des Scherkörpers her notwe 
inneren Spannungen. Der Riß rückt wegen einer Umlageru 
Spannungen nach dem oberen Balkenteil hin höher; die da 
auftretenden Formänderungen führen zu einer größeren 
konzentration unter den Schneidenlagern infolge einer dor 
tretenden Verkantung auf dem Lager. Das führt zu weiteren : 
dären Rissen und zum vorzeitigen Bruch (Bild 11, Balken 
Anders bei dem den primären Scherriß mit Schrägstäben ( 
setzenden Versuchskörper. Dort kann nämlich der auf dem 
ieren Balkenstück aufruhende Teil der Last dure 
Schrägstäbe nach den links vom Primärriß zu gelegenen B 
teilen weiterhin abgetragen werden. Die Verformungen im Stadi 
bleiben daher kleiner, die Spannungsumlagerung ist nicht vorhi 
die Höchstlast ist daher größer. 
Man sieht auch bei dieser Betrachtungsweise sofort ein, Y 
steil aufgerichtete Schrägstäbe doch etwas wirkungsvoller si 
flach liegende. Der zwischen den beiden Primärrissen liegen: 
recht wirkende Lastanteil muß gewissermaßen durch Hän 
nach dem außerhalb des Primärrisses liegenden Balkenteil 
gebunden werden. 


igkeit, mehr nach der 
be einzulegen, ergibt sich auch aus folgendem: 
hspannungszustände der Bilder 13 und 14 in den schräg 
en Rißflächen der Versuchskörper entsprechen etwa 
von 1:3 gegenüber der Vertikalen. Andererseits folgt 
s dem Schnitt der Bruchspannungskreise mit dert, Oy-Achse, 
in der Rißfläche gelegene Schubspannung 7, und die senk- 
zu wirkende Normalspannung o, ähnliche Verhältnisse be- 
nen, mit anderen Worten: die Resultierende auf die Rißfläche 
n beiden Spannungen liegt etwa lotrecht (Bild 11 a). Die 
be, die diese Zugkraft aufzunehmen haben, sind also mög- 
Lotrechten anzupassen. Das besagt aber noch nicht, daß 
ht gestellter Bügel die zweckmäßige Aufnahme dieser resul- 
Schnittkraft bedeuten würde. Dies ist nicht der Fall, da 
el seine Verankerung in den oberen Balkenteilen in der Nähe 
‚höheren Laststufen ebenfalls der Zerstörung ausgesetzten 
Ehnittsteilen hat. Der nicht ganz lotrecht gestellte Schrägstab 
n wird in den auch bis in höhere Laststufen unbeschädigt 
iden Teilen des Scherkörpers verankert. 
durch die Schrägstäbe aufzufangenden Lastanteil können 
litteln, wenn wir bedenken, daß die Ausbreitung einer Einzel- 
r Parallelstreifen näherungsweise durch das einfache Dia- 
des Bildes 15 gegeben ist [4, 12]. 


1" 
r 


je 


E72 x=al 


Bild 15 


er 


den Bildern 16 und 17 sind für verschiedene Verhältnisse Fi 
Lastanteile im mittleren Balkenteil ermittelt. Die Last 2 P 


eren Rand verteilt sich in halber Balkenhöhe nach dem Drei- 


£ 2P 
it der Basis d und Höhe og 


beiden unteren Rand- 

ergeben die dreieck- 
zen Diagramme mit der 
‘d und Höhe = Zu- 
en ergeben sie über dem 
ren Balkenteil den An- 
n der Gesamtlast, der 
den Riß wieder durch 
zugkräfte nach außer- 
der Rißstelle geleitet 


ı so ermittelten Last- 
kann man sich derart 
tützt durch den Riß 
chgehend vorstellen, 
lie Zugstrebe der Kraft 
>n Schrägstäben entspricht, die Druckstrebe stützt sich in 
ntere Auflager ab. Es gilt also jeweils für den Lastanteil 
2o, der Kräfteplan Bild 16 bzw. 17. 

Diagramm Bild 19 gibt die Schrägkräfte für verschiedene 


Bild 16 


I 
nverhältnisse — wieder. Ein gewisser Ausnahmefall kommt 


zustande, wenn die beiden gegenüberliegenden Lasten theore- 
in einer Achse liegen, d.h. wenn die Entfernung I = 0 ist. 
treten keine Schrägrisse von der Lasteintragungsstelle schräg 
außen ansteigend auf, sondern man hat die beiden Fälle zu 
scheiden, daß im Normalfall erst der Spaltriß auftritt und dann 
;heren Laststufen das Eindrücken der Lastfläche in das Körper- 
e vom Rande aus erfolgt. Der für den einfachen Scherfall in 


Vertikalen zu aufgerichtete 


Bild 19 angegebene Wert von 
0,25 P stellt gewissermaßen 
den Grenzwert dar, der für 
kleine Lastentfernungen an 
Schrägstäben einzulegen ist. 
Er deckt sich zufälligerweise 
annähernd mit der horizon- 
talen Spaltrißbewehrung. 


Die vorgeführte Betrach- 
tungsweise der deutlichen 
Unterscheidung zwischen Sta- 
dium I und II kann auch 
sinngemäß auf den Bela- 
stungsfall einer Einzellast 
unmittelbar am Auflager aus- 
gedehnt werden. An Stelle der 


Bild 18 


—— 


r 


m 
Bee | 
Bilde ” 


Last 2 P am oberen Rand tritt 
dann hier nur die einfache Last. In 
Bild 18 ist für = 0,5d die ent- Br 
sprechende Ermittlung angegeben. 


2 
Führt man diese Rechnung fürver- 


+ 


l ER 
schiedene Verhältnisse — durch, 


d 
dann ergibt sich das Diagramm des 
Bildes 19. IE 

Voraussetzung der vorstehenden X 
Berechnungen ist, was ausdrück- 
lich betont sei, ein Überstand des 
Trägerrandes über die Auflager- 
mitte hinaus, wie er in Bild 1 
bereits angedeutet wurde. Nur 


Pr 


dann kann sich die Last im Sinne des Diagrammes o, nach Bild 15 
ausbreiten. Dieser Überstand muß gleich oder nahezu gleich der 


halben Balkenhöhe sein. 
Die Diagramme o- 


des Bildes 19 sind 45P 


unter der Voraus- 


setzung entstan- 


- 


den, daß die Last- 


eintragungsstelle 


theoretisch unend- 
lich klein ist. Man 425? 
kann im Einzelfall 
selbstverständlich 
so vorgehen, daß 
man die der jewei- 


| 8 Sı 


ligen Lasteintra- 
gungsfläche ent- N) 
sprechenden Span- 
nungsdiagramme 


05 70 
Bild 19 


75 1/0 


o, in halber Balkenhöhe ermittelt. Dabei kann man das o,-Diagramm 
des Bildes 15 als Einflußlinie betrachten. Man erhält dann etwas 
kleinere Werte als die in Bild 19 angegebenen. 
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Der Glockenturm für die Evangelische Kirche in Düren (Rheinland) 


Simons, Glockenturm für die Evangelische Kirche in Deren 


Von Dr.-Ing. Franz Simons, Horrem bei Köln 


DK 729.365: 624.012.4 Glockenturm aus Stahlbeton 


Im Jahre 1953 ist die Evangelische Kirche in Düren, die 1944 durch 
Bomben zerstört wurde, auf dem alten Grundstück wiedererrichtet 
worden. Die neue Kirche wurde von dem Architektenbüro Dr. 
Hentrichund Hans Heuserin Düsseldorf entworfen und weist 
eine Reihe vielbeachteter künstlerischer und technischer Besonder- 
heiten auf [1]. Von diesen soll hier nur der von der Kirche völlig 
getrennt stehende 42-m hohe Glockenturm beschrieben werden. Er 
ist als Stahlbetonkonstruktion mit Anwendung 
einesBewehrungsgerüstes bemerkenswert. 

Die architektonische Lösung geht von dem Gedanken aus, daß ein 
Glockenturm lediglich ein Gerüst für die Aufnahme der Glocken ist. 
Deswegen ist auf Räume im Turminneren und auf die sonst übliche 
Möglichkeit der Besteigung durch Treppen verzichtet worden. Zur 
Überwachung und Reparatur kann der Glockenstuhl an Steigeisen, 
die verdeckt in einer Turmecke ange- 
bracht sind, erreicht werden. 40 

Der Turm besteht aus zwei recht- 
winklig zueinander stehenden, nur 
40 em dicken Stahlbetonwänden, die 
sich in ihrer Mitte durchkreuzen 
(Bild 1). Die Wände verjüngen sich 
nach oben, wobei die Breite am Fuß 
7.36 m und an der Spitze 4,80 m 
beträgt; sie sind bis auf die äußeren 
vier Ecken mit gelben, holländischen 
Klinkern verkleidet, die statisch mit- 
beansprucht werden. 

In Höhe 31.35 m sind die Turmwände 
ausgespart, um zwischen den verblei- 
benden äußeren vier Stielen den Glok- 
kenstuhl freistehend anordnen zu 
können. Er ist mit seinen vier Fuß- 
punkten auf den Stahlbetonwänden 
verankert. Das Gewicht und die Schwin- 
gungskräfte der vier Glocken werden 
somit erst in seinen Fußpunkten an 
die Stahlbetonwände abgegeben. Der 
Glockenstuhl wurde als Stahlfachwerk 
von der Glockengießerfirma Rinker in 
Sinn (Dillkreis) berechnet und ausge- 
führt; er wiegt rund 2,5 t. Die vier 
Glocken hängen übereinander, die 
schwerste Glocke mit 1,31 t zuunterst, 
die anderen darüber in gewichtsmäßi- 
ger Reihenfolge. Je zwei Glocken 
schwingen in gleicher Rich- 
tung, die beiden Glocken- Sı 
paare um 90° gegeneinander 
versetzt. Die Glocken wur- 
den an verkröpften Jochen 
aufgehängt. Hierdurch wird 
ihre Schwingweite kleiner, 


0-69 +20 


60-672 +00 
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was zu einer Verringerung 
der waagerechten Kräfte 
führt, und zwar gegenüber 
geraden Jochen auf ein 
Viertel der Kräfte. Die ge- 
ringere 


Schwingweite ge- 
stattete daher eine schlan- 
kere Ausbildung des Glok- 


Bild 1. Grundriß und Aufriß 


kenstuhles. Das Klöppelende schwingt nur in einem kleinen Bereich 
. - . .. . T 5 
so daß eine in dieser Höhe kaum sichtbare Verdrahtung der Turm- 
öffnung am Glockenstuhl mit Maschendraht gegen sich lösende und 
herausgeschleuderte Glockenteile genügte. 
Das errechnete Gesamtgewicht des Turmes einschließlich Verklin- 
kerung, Glockenstuhl und Fundament beträgt 930 t. Nach DIN 1055, 
Blatt 4, Tafeln 1 und 2, ist für turmartige Bauwerke die Windlast im 


Höhenbereich über 20 m 
bis 100 m mit w = 
176 kg/m? anzusetzen, 
darunter niedriger. Aus 
Sicherheitsgründen 
wurde hier der größte 
Wert bis Oberkante Ge- 
lände beibehalten, und 
ferner der Glockenstuhl 
als volle Fläche einge- 
setzt. Das größte Wind- 
moment ist dann 1060 tm. 
Bei der oben beschriebe- 
nen Glockenaufhängung 
ergeben die Glocken da- 
zu 130tm, so daß am 
Fuße des Turmes aus 
den waagerechten Kräf- 
ten ein größtes Moment 
von 1190 tm auftritt. Die 


Ausmittigkeit beträgt 
1190 
e Ti 1,28 m, die 


Kernweite des Funda- 
mentes ist 1.27 m. So- 
mit liegt die Resultie- 
rende am Rande des 
Kerns, wodurch aus- 
reichende Kippsicherheit 
gegeben ist. 


Das Fundament wurde 
als achteckige, 1.40 m 
dicke Stahlbetonplatte 
ausgebildet, in die ein 
im Grundriß quadrati- 
scher Verteilungsbalken 
von 0,60 m Breite und 
1,80 m Höhe, davon 
1,40 m innerhalb der 
Fundamentplatte, die 
Turmlast einleitet. Hier- 
durch werden zugleich 
die auskragenden Flä- 
chen der Fundament- 
platte entlastet (Bild l). 


Bei der Berechnung 
der Turmwände als 
waagerechte und senk- 
rechte Kragträger wurde 
Verkleidung 
mit Klinkern in den 
Querschnitt einbezogen, 
wobei für Beton und 
Klinker gleiche Elasti- 
zitätsmoduln 


auch die 


angenom- 

Die Be- 
rechnung nach Stadium I 
gemäß DIN 1045, $ 27,2d, 


ergab 


men wurden. 


zwar mit 


5,8 kg/cm? Zug 
gegenüber 16,2 
kg/cm? Druck 


größere Zugspan- 
nungen als 14 der 
Druckspannung; 
wegen der gerin- 
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Bild 2. Bewehrung einer Turmwand 
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Bild 3. Schnitt A—A in Höhe + 20,20 m 


öhe der Spannungen wurde aber die Rechnung beibehalten fassers ein bereits im Brückenbau erprobtes Bewehrungeseh 
e Zugkraft durch Stahleinlagen gedeckt. (DBP. 814 935, 823 785, 878 092) verwendet, das zugleich einen Teil 

en ‚der Beanspruchung der Turmwände aus Biegung und Nor- i 

ıft wurde auch eine Verdrehung des Turmes durch ungleich 
Windkräfte auf die vier Teilflächen berücksichtigt und dabei 
bmmen, daß auf eine Wandfläche allein die halbe 
ast wirkt. Die Torsionsspannungen wurden durch zusätzliche 
dewehrung und geschlossene Bügel aufgenommen. Die gesamte 
ung einer Turmwand wird in Bild 2 gezeigt. 


Einbeziehung der 10.cm dicken Klinkerverkleidung in den 
den Querschnitt setzt einen innigen Verband mit dem Beton 
. Die übliche Ausführung einer nachträglichen Verblendung 
Einbindung von Ankerdrähten gewährt diesen Verbund nicht. 
esem Grunde wurden die Klinker jeweils 1,50 m hoch beider- 
es Bewehrungsgerüstes voraus gemauert, und zwar im Wand- 
n hohlfugig, so daß der weiche Beton gut in den Mauerwerks- 
ıd eindringen konnte. Zum Schutze des Blendmauerwerks 
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S 83 aan! 28 3926 im Bewehrungs- 


gerüst 
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Bild 4. Schnitt B—B in Höhe + 31,80 m 
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Bild 5. Montagestoß am Bewehrungsgerüst 


den seitlichen Druck des frischen Betons wurden die gegen- 
Eeenden Klinkerwände mit Holzdielen abgesteift und ver- 
. Die Rödeldrähte wurden dann später in die äußeren Mauer- 
zen umgebogen und eingefugt. 


die Schwierigkeiten in der Ausführung, besonders beim Ein- 
er Bewehrung, zu überwinden, wurde auf Vorschlag des Ver- Bild 7. Bewehrungsgerüst mit zusätzlicher Bewehrung 


web: für deren genaue Lage und andere Vorteile. 


Gerüst besteht aus den üblichen Rundstäben (a), die mit 
ro Istählen (b) und Flacheisenlaschen (c) in der Werkstatt zusam- 
eschweißt und auf der Baustelle weiter durch Schrauben ver- 
en werden. Die Zusammensetzung des Bewehrungsgerüstes geht 
a den Bildern 2 bis 5 hervor. Die Bilder 6 und 7 zeigen seinen Auf- 
bau. In den äußeren Kanten der Stahlbetonwände sind, vom Turm- 
uß bis zur Turmspitze, durchweg 3 ® 26 (a) vorhanden. An diese 
"sind im Abstand von 2,00 m Flacheisen 40/10 mm (c) angeschweißt. 
it angeschraubten Profilstäben L 40/40/6 mm (b) wird die Ver- 
"bindung mit der gegenüberliegenden Ecke hergestellt. In der Durch- 
kreuzung der Stahlbetonwände sind die Stäbe (b) wiederum mitein- 
a e Auch im Bereich der Aussparungen für den 
iese Stäbe durchgeführt und dann später nach 
trennt (siehe Bild 2 und 7). Die Verjüngung 
rch erreicht, daß die Profilstäbe (b) nach oben 
n. Dabei ergab sich, wie Nachmessungen mit 
sten, die im Stahlbau übliche Genauigkeit. In- 
n war es für die Maurer an den Klinkerwänden leicht, die 
Mauerkanten nach dem Bewehrungsgerüst auszurichten. 
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Bild 8. Turm im Bau 


Auch der Abstand der Klinkerwände und damit die Dicke der Stahl- 
betonwände konnte genau eingehalten werden, da hierfür Abstand- 
halter (d) aus Flachstahl 25/10 mm an die Profilstäbe angeschraubt 
wurden (siehe Bild 3). Das Bewehrungsgerüst wurde jeweils in 
Höhenabschnitten von 10,00 m errichtet. Die verhältnismäßig leich- 
ten Teile (bis zu 130 kg) konnten von einem Facharbeiter und drei 
Hilfsarbeitern mit Seil und Rolle vom Baugerüst (Stahlrohrgerüst) 
aus ın wenigen Stunden eingebaut werden. Die Restbewehrung aus 
Betonstahl I bzw. III wurde mit Bindedraht an das Be 


j wehrungs- 
gerüst angebunden, wodurch ihre richtig ; 


e Lage gewährleistet war. 
Das Bewehrungsgerüst für die Turmwi 
schwer, und zwar wog der hierfür ve 


und der Profilstahl 3,00 t. Die angehängte Bewehrung hatte ein Ge- 


wicht von 17,30 t. Damit ergibt sich ein Gewichtsverhältnis des Be- 
wehrungsgerüstes zu der Zusatzbewehrung von 


6,58 


17,30 100 = 37,5% 


nde war insgesamt 6,58 t 
rwendete Betonstahl I 3,58 t 


lich Bewekrusg anhängen zu können. Es bildet ferner die Ge- 


Für die Wirtschaftlichkeit ee Bewehrungsgerüstes ist sei) 


# FE, 7 


ar a 


ein 


Pa 


De. * RR EB St N 
Sewichtsverhältnis Profilstahl zu 


er. 


-100 — 14,4% . 


3,58 + 17,30 


nelle Vorfertigung unerläßlich. Daher wurden die für die 
bung der Einzelteile erforderlichen Löcher durch eine Ma 
stanze hergestellt und die Schweißungen elektrisch ausgef 


Montagestoß auf Bild 4). 
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Die Arbeitsgänge auf der Baustelle waren so abgestimn 
einer Arbeitsschicht die Klinkerwände 1,50 m aufgemaue 
beiderseitigen Wandflächen abgesteift wurden. Ferner wuı 
die Blechschaltafeln für die nicht verklinkerten Betonkante 
Rödelung am Bewehrungsgerüst befestigt (vgl. Bild 3). In « 
schließenden Arbeitsschicht wurde der Beton mit Hilfe eines 
aufzuges eingebracht. Verwendet wurde B225 mit Rheinl 
Zuschlagstoff. Der Turmbau wurde im November 1953 begonn 
zum Jahresende war der Turm bis zum Glockenstuhl betoniert 
rend der Frostperiode im Januar 1954, bei der Temperatuı 
— 18° C auftraten, wurde die Arbeit unterbrochen, da sowe 


Bild 9. Kirche mit Turm 


nur 10 cm dicke Klinkermauerwerk als auch der Beton in Turm 
dem Frost zu sehr ausgesetzt waren. Im Februar wurden die 
bauarbeiten fertiggestellt. Bild 8 zeigt den Turm im Bau und 
den fertigen Turm mit Kirche. 


Die gesamten Rohbauarbeiten für die Kirche und den Turm 
den nach der statischen Berechnung von Dipl.-Ing. H.W. Krau 
Düsseldorf, von einer Arbeitsgemeinschaft Dürener Baufı 


durchgeführt, in der die Bauunternehmung Hubert Iven fe 
führend war. 
4 
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- indrische Behälter aus en werden heute vielfach 
mwickeln mit hochwertigem Stahldraht vorgespannt. Die 
a Verfahren arbeiten dabei so, daß der Draht auf den 
>ten Zylindermantel von unten nach oben fortschreitend 
Spannung aufgewickelt wird. Seine volle Spannung hat der 
nur dort, wo er das Spanngerät verläßt; denn in den zuvor 
elten Drahtwindungen tritt mit dem Fortschreiten des 
ns eine Verengung des Zylinders ein und damit auch ein 
en der Spannung. Es soll nun ein Näherungsverfahren zur 
zung dieses Spannungsabfalles angegeben werden. 
rengung eines Zylinders, d.h. die Abnahme seines Halb- 
infolge einer gleichbleibenden Ringkraft, kann wie die 
biegung eines elastisch gelagerten Balkens bestimmt werden. 
aicht nur die Verformungen, sondern auch die Schnittkräfte 
a entsprechend berechnet werden [1]. Es ist nur notwendig, 
"Gleichungen für den elastisch gelagerten Balken [2] die Werte 


/&E 
1) I und C=be durch folgende Ausdrücke zu ersetzen: 
Be as ra (i -) (ı) 
eL= —ı0, zdfurav)— |, 
3(1—°) SE 
5 dE; 
= r2 . 
>ı sind: r = Halbmesser des Zylinders 


d= Wanddicke des Zylinders. 


der Zylindermantel eine in Längs- und Ringrichtung gleich 
"Bewehrung, so ist in den Beziehungen (1) d durch 


E. 
a Ks ee 


etzen. 

se Beziehungen gelten unter der üblichen Voraussetzung, daß 
und die Spannungsverteilung über den Querschnitt gleich- 

nd angenommen werden kann. 

Analogie des Zylindermantels bei drehsymmetrischer Belastung 
em elastisch gelagerten Balken bringt weiter den Vorteil, daß 
tkräfte und Verformungen an Hand von Einflußlinien er- 
t und verfolgt werden können. Die drehsymmetrische Be- 
g entsteht durch den beim Umwickeln auftretenden Leibungs- 


e z Ozv 
1e Größe ist im Augenblick des Aufwickelns p, eo 


e geschlossene analytische Lösung für die Größe des end- 
en Leibungsdruckes ist nur in einfachsten Fällen, die in der 
; selten vorkommen, möglich. Denn für den Zylindermantel 
eliebig veränderlicher Steifigkeit gibt es keine geschlossene 
ig, und eine genaue Rechnung könnte nur abschnittweise 
geführt werden. Ein allgemeiner Ansatz zur Durchführung 
echnung läßt sich auf folgende Art gewinnen. An der jeweiligen 
stelle x = u zwischen gewickeltem und nichtgewickeltem 
lermantel werde die Leibungskraft dy =f'0,'dx auf- 
ht. Die Stärke der Umwicklungsbewehrung f; ist hierbei 
"unktion von x. Infolge dieser differentiellen Leibungskraft 
ht an jeder Stelle x < u, also im bereits gewickelten Bereich, 
lifferentielle Einschnürung des Zylinders 


fo) dp = Fo) de. 
esamte für den Spannungsabfall in der Umwicklung maß- 
le Einschnürung ist dann 


Wx = [F(&)- de, 


x=u 


| | ee hnine des Sb im Sarah | 
beim Umwickeln kreiszylindrischer Behälter durch ein Näherungsverfahren 
Von Fritz Bauer, Linz/Donau 


DK 693.565:624.042.1 Vorspannverfahren : Berechnung der Spannungen 


’ a 


und daraus folgt der Spannungsabfall zu 


nr: 
Aoz = Su 


Einen genäherten Wert des Spannungsabfalles oder der Ver 
derung der Leibungskraft erhält man nun, wenn man die Einfluß 
für die Zylinderverengung w (Durchbiegung am elastisch gelagerten 
Balken) rechts von der betrachteten Windung mit den jewe 
wirkenden ursprünglichen Leibungsdrücken p, auswertet (Bild 


Richtung der Wicklung 


een 


Leibungsdhüche 


der biszur tele | I Tr 
ge an 7% 
Wicklung fe, em & 


Bild 1 


Man erhält auf diese Weise an jeder Stelle einen Wert für die 
Durchbiegung (Einschnürung). 


Aus der Durchbiegung w folgt die ae der Spannung 


zw 
im Spanndraht zu Jo, = — E,e. Dae=-, folgt Ao, = — . 
und daraus 
1:4 %:Bew d 
a Se re aa ie nuE,w=—nuCw. (2) 


Dieser Unterschied des Leibungsdruckes ruft nun wieder eine 
Einschnürung des Zylindermantels hervor, die der erst gefundenen 
entgegenwirkt. Sie wird wieder gefunden durch Auswerten des 
rechten Teiles der Einflußlinie für die Durchbiegung mit Ap,, die 
eine weitere Veränderung des Leibungsdruckes Ap, ergibt. Man 
kann dieses Verfahren beliebig lang fortsetzen und erhält schließlich 
P=m+tApı +Ap + .-- +Api + Diese Reihe konver- 
giert, da die einzelnen Glieder nicht nur fortschreitend kleiner 
werden, sondern auch ihr Vorzeichen ändern, solange Ap; ı ı/Api 
kleiner als 1 ist. Leider konvergiert p nicht gegen den wahren Wert, 
doch liefert das Verfahren immerhin rasch brauchbare Werte. 

An einem ganz einfachen Fall, der sich auch in der Rechnung 
leicht überblicken läßt, soll nun die Brauchbarkeit dieses Näherungs- 
verfahrens untersucht werden. Betrachtet wird ein unendlich langer 
Zylinder, der mit einer Umwicklung von gleichbleibender Stärke 
und Spannung versehen wird (Bild 2). 


Die Wicklung sei bis zu x" 


() 
einen bestimmten Ring auf- n ! 
AN 


gebracht, und es wird erst 
ULLTTTTTTTTTES 


einmal festgestellt, wie die 

Leibungskräfte p verändert Bild 2 

werden, wenn an der Trenn- 

stelle zwischen gewickeltem und ungewickeltem Bereich ein unendlich 
schmaler Ring mit dem Leibungsdruck dp = p,: dx angebracht wird. 


u 


: u v 4 X u 
schließlich Be Es AN 


i Ka 
Lastpunkt er 
iegung und die Verdrehung gleich sein. Hieraus lassen Der N - Wert des 0 


icht alle gewünschten Größen errechnen. se fi ef ss air 
z ae Rn 
- vom Lastpunkt gilt: X =L/& PTR Ip n 2 B? 22 os 
e L’=0,165\Yrd(l + nu) Dieser Ausdruck ist eine geometrische Re mi a m 
‚„. Ed(l+nu) Be LP 
mt, u. | 
A h 1 2 
x=L£ Die Summe dieser Reihe beträgt daher solange —- 
L = 0,165 rd N Ti 
>= = 
[33 h h C = Eyd ; P 13 


r? 


— — u] on, De 
nu 


ß kann die Werte 1 bis 0 durchlaufen. $# = 1 entspricht e 
nu = 0, d.h. also verschwindend kleiner Umwicklungs 
ß=0 einem nu = ©, also unendlich starker Bewehru 
2 Po pP gegebenen Näherungsformeln sind jedoch für dieses Beisf 
er 2 pen 1> ß> 0,578 sinnvoll. Siehe hierzu die Tafel I, die in Bild 

“er fll +5) cos& + (1 + P)sin®]dE. veranschaulicht ist. 


* Beim Fortschreiten der Wicklung läuft €’ von 0 bis ©, und man Tafel I 


\ _ erhält als Endzustand im Aufpunkt = = 1. = 
E: ., r ‚lzI #]& |s#]|» 
Ber wer ger wer we aa RER a a RR 1 
| e 1,00 | 1,00 ) ) 1,000 | 1,000 
: f e-&[(1 + PP) cos & + (1 + P)-sin&®]dE 0,95 11,025 | —0,0515 | —0,0502 | 0,9485 | 0,9498 
e=0 0,90 [1050 | —0,105 | —0,100 | 0,895 | 0,900 
p P®(1 +P*+2B°) 0,80 [1,080 |—-0,2195 | —0,203 | 0,7805 | 0,797 
= EC TrI2R FIR H+I2B HP 8) 0,70 |1,090 |—0,342 | —0,314 | 0,658 | 0,686 
0,60 | 1,065 | —0,470 | —0,441 | 0,530 | 0,559 
Nach (2) ist dann 0,578| 1,055 [0,50 |—0,474 |0,50 | 0,526 
B° (IF B82P9) 
dp=—nuCw=—p'nu' I+2R +2PAr2prp » Die praktisch vorkommenden Fälle reichen etwa bis nu 
(B = 0,88). Bis zu diesen Werten sind die Abweichungen beit 
and da gewählten Beispiel noch erträglich (Bild 4 und 5). Es kan 
a ps angenommen werden, daß bei anderen Fällen die Verhältniss 
p? lich liegen. 
12 092 il 4 5 
a el 


1 bzw. (4) 
N! 


PTPoTLgB+2B Faß ype' 


Die Näherungsrechnung für dieses einfache Beispiel führt auf 
folgende Werte: 


Die Einflußlinie der Einschnürung ist am ungewickelten, un- 
endlich langen Zylinder gegeben durch 


l x 
w)= 57507! (cos & + sind) ee 


Ihre Auswertung mit p, — konstant ergibt 


[e,0} 


Po E a 
1 gr [lose + ing L-d6= 5%. 
0 


Bild 4 


Die erste Verbesserung des Leibungsdruckes erhält man dem- 


1 1-3 
Be ist, Apı = — 2B: Po» 


Meist werden die Ränder des Zylindermantels so weit vonei 
entfernt sein, daß man den Mantel zumindest in einer Rich 
als unendlich ausgedehnt betrachten kann. Für solche Fäll 


n 
nach zuA p, = m oderdanu = 


EReRTEn 


Auflagerdrücke 
ın gungen des anderen Zylinder- 
L und € sind in Gleichung (1) ge- 


ver- 


L 
(M) = TE e=° (cos — sin) 


L 
im Aufpunkt ist M, = = 


1 
(w) = 3LC 2% (cos € + sin £) 


1 
im Aufpunkt ist w = 3LC 


:grenzter freier Rand 


nent 


| reier Rand 


E>n(x>y) 

M)=Ze--" feos(£—n) — sin (En) —e-?" 
- [cos 7 (cos & — sin &) + sinn (3 cos & — sin &)]} 
er y) 

(My) = Te 0-8 [eos Miu lnZizez” 
- [cos (cos € — sin &) + sinn (3 cos & — sin &)]} 


Der Wert für den Aufpunkt (& = n) ist: 
L : 
My%=y = [1— ee?" (cos2n + sin 2n)] 


Die Einflußwerte am freien Ende sind: (£ = 0) 
M:-o=—Le-"sinn 


Durch- | 
biegung am 
freien Ende 

Uy= 0 

Endver- 

drehung 


ia) 


[eos (3 cosn — sinn) — sinn (eos — sin: 


5 


il 
w)=37C 


[cos (3 cos&E— sin &) — sin? (cos 
Für den Aufpunkt (= n)ist. # 


MT ggaliten 


Die Einflußwerte am freien Ende sind 


N u 


W_g = De "087 


2 
Wn-0= ge fest 


2 
Für die Last über = 0:w,_o =T7 


dw 2 . 
mer eng) 


Für die Last über &=0: BR: nn 


starr gestützter Rand 


g$>n F 
(M,) = ir (-m[cos (En) — sin (En) =e2® 
[eos („+ &) — sin (n+ &)]} 


Moment e<n R 
M (M,))=7e7 9-9 [cos (n — &) — sin (N— &) —e-2? 
[eos (7 +9) — sin(n+ Hl} 
Der Einflußwert für den Aufpunkt (£=n) ist: 
L 
Men a — e727(cos2n — sin 2 n)] 
Ee>n 
l 

(w,) = 36°" [eos (En) + sin (Em) —e=2n 
[eos (+9) +sin(n+ 9)]} 

Durch- & — n 

biegung 1 ; 

” (w)=376° 079 (cos (n—&) + sin(n—&) —e-2 
[eos +9)+ sinn+ 9} 
Die Einflußordinate im Aufpunkt (£=n) ist: 
1 
| Wo =yLc {1 — e2n[cos2n-+ sin 2n]} 
Auflager- Be 
diek AS 
Gelenk- 
verdrehung 


ei 


dw 2 2 
ee 


Einspann- 


(M,) — Feten [cos (&—n) — sin (£—n)+ En 


[cos (n + &) — sin (n+ &)]} 


(n +9) — ein (n+9]} 
Der 
Mr, sn + e=2" (cos 2n — sin2n)] 
L 


Für n= 0: M=7z 


influßwert für den Aufpunkt (£ = n) ist: 


Ze-u-8 [cos (n—-&)—sin(n—E&)+e-?" 


L E 
moment (M,) = Er: & (cos & — sin £) 
My, 
Br E>n 
Br. ıl 2 
Me (w) 376°" {eos (En) + sin (Em) Hein 
AS [eos (+8) + sin (n+8)]} 
2:72: ] 
| EL, Durch- il : 
ae (0) = 3,68" 9 cos (n—£) + sin (n—£) + e=* 
Re [eos (+) + sin (+ 9)]} 
Der Einflußwert für den Aufpunkt (£ = n) ist: 
Ux=y— . [1 + e-2”(cos2n + sin 2n)] 
1 
Kur =0Huw) — LG 
Rand- 1 
durchbiegung| (w,) = Le ® (cos& + sin £) 
Wg 5 


V. Starr eingespannter Rand 


System 


starr eingespannter Rand 


Momente 


En 

L 
(My=zerenfese—n) 
* [eos (cos& +3 sin &) — sin n(cos& + sin 3 


en 


sin(&—n) 


L 
(M)=7Zerumsf cos(n €) 


sin (7 €) 
 [eosn (cos + 3sin &) — sinn (cos&-+- sin 3 
Für den Aufpunkt ist (£=n) 


L 
M;,-y= zu — e=2(c0os2n + sin2n)] 


e-?n 


e-25 


e-(E-n) kuss 


TODE 


e<n a 
Durch- il 
biegung w)=3;C 09 [eos (n—E) Bi sin 
w 


- [eosn (cos& + sin&) + sinn (cos&+ 3sü 
Für den Aufpunkt (£ = n) ist: 


1 
Wı=y= 3LC {1 — e-27 [eos n (cosn ; 


+ sinn (cosn + 3 sin n)]} a 


Die Einflußlinie für die Durchbiegung am elastisch ge 
Balken entspricht der Einflußlinie für die Einschnürung des Z 
Sie wird entsprechend dem zu Bild 1 erläuterten Verfah: 
gewertet und danach der Leibungsdruck berichtigt. Mei 
schon der erste Rechnungsgang zu brauchbaren Werten. B 
endlich langen Zylinder (System I) erhält man nach = 
Rechnungsgang für ß = 0,9 und bei gleichbleibendem ] 
druck p, den genäherten Wert p’ = 0,882 p, gegenüber Pe 
Wert p=0,9p.,- 

Die Spannung im Spannstahl wird aus dem end Le 
druck nach der Beziehung o=rp/f, ermittelt. Da das ! 
gewöhnlich nur sehr wenig Zeit beansprucht, kann angeı 
werden, daß das Kriechen des Betons erst nach dem Wick 
setzen wird. Es ist deshalb bei dem beschriebenen Näherungsve 
nicht berücksichtigt. Der Spannungsabfall im Spaunstahl 
des Kriechens muß anschließend in üblicher Weise ermitt 
den [3]. Die Auswertung der Momenteneinflußlinien mit 
gehenden oder endgültigen Leibungsdrücken erlaubt die Bestiü 
der beim Wickeln in der Richtung der Zylindererzeugend: 
tretenden größten oder endgültigen Momente. Für die e 
begrenzten Systeme II, III und IV sind für den Rand die E 
werte der Durchbiegung und Verdrehung angegeben, 
Systeme als Grundsysteme bei statisch unbestimmten Anordı 
benützen zu können. 


Zusammenfassung 


Es wurde ein Näherungsverfahren zur Ermittlung des dur 
Wickelvorgang beim Umwickeln kreiszylindrischer Behält 
ursachten Spannungsabfalls im Spannstahl angegeben. Da 
fahren bedient sich der Einflußlinien für die Einschnürung de 
nicht gewickelten Zylinders. Diese Einflußlinien werden m 
Leibungsdrücken, die sich aus dem fortschreitenden Teil der 
lung ergeben, ausgewertet. Durch schrittweises Verbesse 
Werte der Leibungsdrücke, indem jedesmal die Rückwirkw 
Einschnürung auf den Leibungsdruck berücksichtigt wird, ka 
Näherungswert für die endgültige Spannung im Vorspannstz 
Wicklung gewonnen werden. Die Genauigkeit dieses Verf 
wurde an Hand eines einfachen Beispiels aufgezeigt (Bilder 4 u 
Die Gleichungen der Einflußlinien für die Zylindereinschnü 
jenen der Durchbiegung eines elastisch gelagerten Balken 
sprechen, sowie die Einflußlinien für die Momente in der Ric 
der Erzeugenden wurden für unendlich lange Zylinder be 
schiedenen Randbedingungen angegeben. 
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Julius Springer. 
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3 statische Verhalten von zweiseitig aufgelagerten schiefwinkligen Einfeldplatten 


Von Baurat Dr.-Ing. Helmut Vogt, Eckernförde 


DK 624.023.73.111/.123 Schiefwinklige, zweiseitig aufgelagerte Platte 


r 


In Bild 2 bis 4 sind die «-Werte für die Lastfälle A, B und C< lar- 
ige Verkehr fordert eine zügige Führung der Straßen, so gestellt. Aus den Kurven ist ersichtlich, daß das negative Haup 
isten Brücken, besonders fast alle kleineren, schiefwinklig moment in der Ecke (Mpx) bei starker Schiefwinkligkeit ein V 
werden müssen. Meist ist dann das Tragwerk eine zwei- faches des positiven Feldmomentes beträgt. Schon bei ge 


lagerte schiefwinklige Einfeldplatte. Schiefwinkligkeit wird es gleich dem Feldmoment. Auffällig is 
ichiefwinkligen Platten haben sich näher befaßt: Anzelius [1], bei gleichmäßig verteilter. Last (Lastfall 2) Ges 


Nielsen [2], Rongved [3], K. W. Johansen [4, 5] und der M 

[6, 7, 8]. Trotz dieser Arbeiten ist unser Wissen über den era 
szustand schiefwinkliger Platten noch sehr gering. Bei den z 
den Ingenieuren bestehen daher oft Unklarheiten über 
tisches Verhalten. Die nachfolgenden Betrachtungen sollen 
“inblick in das statische Verhalten der schiefwinkligen Platten 
re Bewehrung vermitteln. 


o= berechnete Werte 


u 


Sa 


hes Verhalten 


sen hat eine Reihe von 
inkligen zweiseitig aufge- 
n Einfeldplatten mit Hilfe 
ferenzenrechnung berech- 
as Grundsystem und die 
ten Bezeichnungen gehen 
ld. 1 hervor. Für alle be- 
‘en Platten wurden drei 
| untersucht, und zwar 
leichmäßig verteilte Last P Bild ı. Grundsystem und Bezeichnungen 

die ganze Platte und eine Mr 
last P in Plattenmitte (M) und in der Mitte eines freien FM; 
s (N). Es zeigt sich, daß je nach dem Grad der Schief- 7 
gkeit erhebliche Momente in der stumpfen Ecke auftreten. 6 
Momente betragen teilweise ein Vielfaches der größten Feld- 5 
nte. Das absolut (ohne Berücksichtigung des Vorzeichens) 
Moment in der Ecke ist das negative Hauptmoment, das 
inklig zur Winkelhalbierenden des stumpfen Winkels wirkt. 


seinen Untersuchungen hat Nielsen mit einer Querdehnungs- 
ull gerechnet. Da nach DIN 1075 mit v = 1/6 gerechnet werden 
nd seine Ergebnisse nicht unmittelbar verwendbar. Sie ergeben 0 
| eine sehr gute Übersicht über das statische Verhalten und 
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Bild 2. &-Werte in Abhängigkeit von sin p für Lastfall A 


o= berechnete Werte 


0 
rößenordnung der auftretenden Momente. Für die weiteren % & Lu 50 L WU BNET 
:htungen werden folgende Vereinfachungen bzw. Bezeichnungen Bild 3. &-Werte in Abhängigkeit von sin @ für Lastfall B 
ıcht: Fr 

70 


ll A = gleichmäßig verteilte Belastung der Platte mit p. 


9 
ll B = Belastung der Platte mit einer Einzellast P im Punkte 8 o en 
; M. 
7 
ll C = Belastung der Platte mit einer Einzellast P im Punkte 6 
N: 
Me 7 
Mr = positives Bezugsmoment, für Lastfall A positives 
Hauptmoment im Punkte M, für Lastfall B positives % 
Hauptmoment im Punkte M, für Lastfall C positives b 
Hauptmoment im Punkte N. 2 
Mx = negatives Bezugsmoment, für Lastfall A, B und C | 
größtes negatives Hauptmoment der stumpfen Ecke. 0‘ 
| M. 
& = das Größenverhältnis = 0 80 70 60 50 4 30 20 00°# 
F 


M£ und MF werden beide auf denselben p-Wert und Bild 4. &-Werte in Abhängigkeit von sin p für Lastfall C 


l/b-Wert bezogen. 


M l/b = 0,5 größer sind als für !/b = 2; bei den Lastfällen Bund C 

ß = das Verhältnis mn ist es — mit Ausnahme für kleine sin 9-Werte beim Lastfall C — 
z ua umgekehrt. 

Beide Werte werden auf denselben I/b-Wert bezogen. In Bild 5 sind die ß-Werte dargestellt, die vom Verhältnis b/l 

ME nahezu unabhängig sind. Man ersieht, daß die ß-Werte bei zu- 


y= das Grössen-Verhältnis 


Mr9=0 nehmender Schiefwinkligkeit abnehmen, und zwar für den Last- 


Beide Werte werden auf denselben I/b-Wert bezogen. fall A stärker als für die Lastfälle B und C. 


ehmen und.uber. gen. D 


09 


Bild 5. 8-Werte in Abhängigkeit von sin @ 


sch den Vergleich mit der rechtec gen 


40 
Bild 6. y-Werte in Abhängigkeit von sin p für Lastfall A 


en 


o=berechnete Werte 


32 20 00°% 
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% 80 70 60 50 40 
Bild 7. y-Werte in Abhängigkeit von sin für Lastfall B 


2 o= berechnete Werte 


2-20 00° 8 


Eu) 80 70 60 50 40 
Bild 8. y-Werte in Abhängigkeit von sin für Lastfall € 


30 20 10098 


Nielsen abgeleiteten Erkenntnisse bestätigten. i 


dag: | 


negative Moment e 

klingt. - de Fr 
Der Verfasser hatte Gelegenh 

Modellversuche auszuführen, die 


it, für eini; 


MI. 


praktisch 


Bewehrung Be 
Für den Stahlbedarf einer Brücke sind nicht di 
spitzen, sondern vielmehr das durchschnittliche posi 
Moment maßgebend. Ein einfaches Beispiel wird 

In Bild 9 sind die Momente für den Balken auf zwei $ i 
gleichmäßig verteilter Belastung dargestellt. Für den F 
liegenden Balken ist das durchschnittliche Moment 
die Längeneinheit) 
2.0 _ 0833-2 
Bere en ; 
Bei einem beiderseits eingespannten Balken betragen das 
schnittliche positive Moment \ 


3 


3 = 0,0160 q- 12 


und das durchschnittliche negative Moment 


ara let qg-12 er as h 
sa 3 Paris 
Ohne Berücksichtigung des 
Vorzeichens ergeben beide 
zusammen 

0,0320 q - 12. 
Für die überschlägliche Er- 


mittlung der Bewehrungs- 
mengen bei gleicher 


a) freiaufliegender Balken 2 


Sa 
SU 11 


Plattendicke sind diese b) eingespannter Balken 
Durchschnittsmomente ne © 

Anhaltswerte. Aus dem 

Verhältnis der Durch- 


zu 
TI 


schnittsmomente für beide 
Stützungen von 0,0833 ql? 
und 0,0320 ql? ist ersicht- 
lich, daß der eingespannte 
Balken bei gleicher Beton- 
menge weniger Bewehrung 
benötigt als ein frei auf- 
liegender Balken. Das Verhältnis der Durchschnittsmomente b 
1: 0,385. 
In Bild 10 sind die Momente aus einer Einzellast in Balke 
dargestellt. Für den frei 
aufliegenden Balken beträgt 
das maßgebende durch- 
schnittliche Moment 
0,125 P-!l und für den 
eingespannten Balken 
0,0625 P-I. Das Verhält- 
nis der Durchschnittsmo- 
mente ist hier 1: 0,5. 


Nielsen hat bei seinen 
Untersuchungen der schief- 
winkligen Platte für 3-5 
Punkte im Felde und 2-5 
Punkte auf den beiden 
Auflagerlinien die Haupt- 
momente berechnet. Ad- 
diert man alle berechneten Hauptmomente und dividiert 
Summe durch 4:5 — 20, so erhält man einen Näherungsw. 
das für die Bewehrungsmenge maßgebliche Durchschnittsm« 
M® = M/b. Es sind: 1 
M4® = Durchschnittsmoment für Lastfall A 
M5°® = Durchschnittsmoment für Lastfall B, 
Mc°® = Durchschnittsmoment für Lastfall C. 


PH ZI — S 


Bild 9. Momente im Balken aus einer glei 
verteilten Last p 


a) freiaufliegender Balken 


Bild 10. Momente im Balken aus einer 
last P in Balkenmitte 


x 
a 
©.-Werte sind in den Bildern 11 5 14 ll 
„ daß bei ae verteilter Belastung der MO-Wert ' 
‘ fwinkligkeit abnimmt. Bei einer Belastung durch eine 
t ist der M©-Wert nahezu unabhängig von sin p. Bild 14 
ß bei breiteren Platten die Abhängigkeit von der Stellung 
last größer ist als bei schmaleren Platten. 


09 70 sing 
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_ Bild 11. M 9_Werte in Abhängigkeit von sin p für Lastfall A 


Tr 
!/b=2 
o= berechnete Werte 


 ZEBITREEEE 
zn 
zZ ne ER 

Bere 
0 02 03 04 0,5 06 07 08 09 
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Bild 12. MO-Werte in Abhängigkeit von sin p für Lastfall B 
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muß darauf hingewiesen werden, daß das Durchschnitts- 
nt M©® nur einen Maßstab für die erforderliche Bewehrungs- 
für nicht vorgespannte Platten darstellt. Die Werte sind 
ohne weiteres auf vorgespannte Platten übertragbar. 


nmenfassung 
bisher bekannten Untersuchungen haben über die Abhängig- 
er Schnittkräfte von dem Grad der Schiefwinkligkeit und der 
er Belastung hinaus folgendes erbracht: 
as größte positive Feldmoment ist kleiner als das entsprechende 
nt einer rechtwinkligen Platte mit gleichem ! und b (s. Bild 5); 
kt in einer Richtung zwischen der Richtung der freien Kante 
er Senkrechten zu den Widerlagern. 
Die Stelle der Hauptbeanspruchung im Felde rückt je nach 
rad der Schiefwinkligkeit von der Mitte aus der stumpfen 
zu. 
Die Quermomente im mittleren Teil des Feldes weichen er- 
h von den Werten bei entsprechenden rechtwinkligen Platten 
Tas die Längsmomente an Bedeutung verlieren, gewinnen die 
nomente. Es treten im Felde negative Hauptmomente auf. 
edeutung der Querdehnung bei der Behandlung der schief- 
gen Platten ist sehr groß. 
schon bei verhältnismäßig geringer Schiefwinkligkeit treten in 
umpfen Ecke bedeutend größere Momente als im Felde auf. 
ndelt sich hier um das negative Hauptmoment, das senkrecht 
inkelhalbierenden des stumpfen Winkels wirkt. 
Die durchschnittliche Bewehrungsmenge nimmt bei gleich- 
g verteilter Belastung mit zunehmender Schiefwinkligkeit 
'ährend sie bei Einzellasten nahezu unabhängig von der 
winkligkeit ist (Bilder 11 bis 14). Die bei starker Schiefwinklig- 
uftretenden größeren Momentenschwankungen bedingen durch 
forderlichen Verankerungen der Bewehrungsstäbe zusätzliche 
ırungsmengen. Bei gleichem Durchschnittsmoment wird eine 
winklige Platte somit mehr Bewehrung für die Flächeneinheit 


Ä: eine ee Pieter He a geri ys 
ergibt sich, wenn die Bewehrungsrichtung mit der Haupts 
richtung zusammenfällt. Bei vorgespannten Platten lieg 
Verhältnisse vor. 


MS 
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Bild 14. —© _-Werte in Abhängigkeit von sin @ 
m, 


zum Bruch werden durch das plastische Verhalten des Betons und 
Stahls bei hoher Beanspruchung die Spitzen der Momente abgebaut. 
Es liegt daher nahe, 
gespannter Bewehrung den Bruchnachweismit Hilfe der Bruch- 
linientheorie zu führen. Hierbei sollten zumindest die Be- 
dingungen [9] eingehalten werden, die in Dänemark, wo die Bruch- 
linientheorie zugelassen ist, gefordert werden. 


Für Wechselbeanspruchung weiß man aus Versuchen mit : 


gekerbten Stäben, daß auch die Spannungsspitze, die beiruhen- 
der Beanspruchung auf Zug durch das Fließen weitgehend vermindert 
wird und die Tragfähigkeit nur wenig beeinflußt, einen größeren 
Einfluß auf den Bruch hat. Dies würde bedeuten, daß die Platte 
sowohl nach der Elastizitätstheorie als auch nach der Plastizitäts- 
theorie bzw. Bruchlinientheorie untersucht werden müßte. Durch 
sinnvolle Verbindung beider Untersuchungen wird es möglich sein, 
eine wirtschaftliche Lösung zu finden. Was die Bedeutung der 
Wechselbeanspruchung anbelangt, so ist zu bedenken, daß die 
Spitzenmomente nicht unmittelbar unter der Last, sondern von der 
Last entfernt auftreten. Es fragt sich daher, ob die Last noch die- 
selbe Wirkung hat, d.h. ob der Schwingbeiwert bei dem Moment 
der stumpfen Ecke in voller Höhe gerechtfertigt ist. 

Bei einer Berechnung nach der Bruchlinientheorie ist zu beachten, 
daß auch negative Auflagerkräfte auftreten und dadurch eine Bruch- 
linie von der stumpfen Ecke ausgeht. Um einen Anhaltspunkt über 
die anzunehmende Bruchfigur zu erhalten, sind Versuche mit Platten 
aus einem Stoff mit niedriger Fließgrenze sehr zweckmäßig. 

7. Bei vorgespannten schiefwinkligen Platten ist es möglich, das 
Moment in der stumpfen Ecke durch nach oben gerichtete Kräfte 
aus der Krümmung der Vorspannkabel abzubauen. Es kann zu- 
nächst daran gedacht werden, alle Spannglieder mit den freien 
Rändern gleichlaufend zu verlegen, und zwar derart, daß sie über 


bei schiefwinkligen Platten mit nicht vor- 


keine Momente auf, sondern es herrscht nur eine gleich- 
teilte Druckvorspannung in Längsrichtung. Es fragt sich 
‘es möglich ist, durch eine andere Anordnung der Spann- 


besonders eine stärkere Herabsetzung der Momente in der stumpfen 


27 
Im 


ET 


Aus den Tafeln von Nielsen ist zu entnehmen, daß Spann- 
er am Rande einen größeren Abbau der Momente in der stumpfen 

» hervorrufen werden als Spannglieder im mittleren Bereich. 
in weiterer Schritt, der jedoch nicht aus den Tafeln von Nielsen 
ı entnehmen ist, wäre das Arbeiten mit Randdrehmomenten längs 
r Auflagerlinie. Die auftretenden Momente müssen hierbei durch 
ttelt werden, da bisher keine anderen Unterlagen 


che, über die gesondert berichtet werden soll, 
aß die Ausbildung eines versteiften Randes 
sen Einfluß auf die Feldmomente ausübt. Besonders 
wird bei dieser Anordnung die sonst sehr ungünstige Verteilung der 


 Auflagerdrücke längs der Auflagerlinie günstig beeinflußt. Über die 


 überschlägliche Ermittlung der Auflagerdrücke und Lagerlasten wird 
‘in einem besonderen Aufsatz berichtet werden. 

8. Im allgemeinen kann man sagen, daß die schiefwinklige Ein- 
 feldplatte wesentlich von der rechtwinkligen Einfeldplatte abweicht. 


Zur Erfassung der wirklich auftretenden Spannungen, zur Bestim- 
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Spannbetondecken für Flugplätze [1] 


Im Jahre 1946/47 wurde auf dem Flugplatz von Orly bei Paris 
ein Startbahnabschnitt von 420 m Länge und 60 m Breite in Spann- 


betou ausgeführt. Die Plattendicke beträgt 16 cm. Die Bahn wird 


‘derart von Fugen durchschnitten, daß gleichschenklige, recht- 
winklige Dreiecke entstehen. Durch Quervorspannung von 34 kg/cm? 
entsteht infolge Keilwirkung eine abzüglich der Reibung von senk- 
recht in den Fugen stehenden Rollen gleichgroße Längsvorspannung. 
An den beiden Enden des Abschnitts nehmen Widerlager die erzeugte 
Längskraft auf. Die Tragkraft der Betondecke wurde einmal an 
einer besonderen Versuchsplatte von 14m Seitenlänge für ver- 
schiedene Vorspannwerte, zum andern an der Betondecke selbst 
untersucht. Dieser Abschnitt der Startbahn des Flugplatzes von 
Orly ist nun seit 6 Jahren in Betrieb und hat sich vorzüglich bewährt: 
während hier keinerlei Unterhaltungsarbeiten notwendig waıen, 
mußten an dem übrigen 1400 m langen Abschnitt der Startbahn, 
der zur selben Zeit in üblichem Beton mit 30 cm Dicke ausgeführt 
worden war, Ausbesserungsarbeiten an Fugen und Rissen vorge- 
nommen werden. Die Bedeutung des Spannbetons zeigt sich hier 
offensichtlich. Der Zeitraum von 6 Jahren erlaubt aber noch kein 
endgültiges Urteil, besonders weil die Startbahn von nur 50 bis 70 t 
schweren Flugzeugen benutzt wird, während der Bemessung 135 t 
zugrunde lagen. 

Unbefriedigend waren jedoch die zu hohen Baukosten des Ver- 
suchsabschnitts. Es erschien daher notwendig, die Bauweise mit dem 
Ziel einer Kostensenkung zu verbessern, besonders wenn ein Flug- 
platz großen Ausmaßes gebaut werden soll. 

Hierzu bot 1953 die Erweiterung einer Rollbahn Gelegenheit, 


Widerlager 
2530 m 


I 
179 Kabel Je 1267 mm, 


eine größere Wirkung hervorzurufen. Dies bedeutet hier- 


| Abstand 733 m 


bisher gebrauchen. : 

Weiter zeigt es sich, daß eine geschickte Anw. 
ordnung der Vorspannung gerade bei schiefwinkli 
deutende Möglichkeiten ergibt, die bisher noch nicht ı 
worden sind. Eine weitere Entwicklung ist hier noch 
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sich wie elastische Auflager. Die Quervorspannung wird von 3 
auf 18 kg/cm? verringert, da hier eine Tragkraft von nur 45 
nationale Höchstgrenze für Einzelrad) verlangt wird. 
Hierzu wird folgendes bemerkt: A 
Der geringe Wert der Quervorspannung erhöht die Bie; 
grenze des üblichen Betons nicht wesentlich. Die Bedeut 
Vorspannung beruht hauptsächlich auf der Tatsache, daß der 
beton bedeutend größere Formänderungen gegenüber dem | 
Beton (bewehrt oder unbewehrt) verträgt. Diese Eigensc 
besonders im Falle einer auf dem Boden gelagerten Platte 
Wenn die von den freien Rändern genügend weit entfer 
lastung denjenigen Wert übersteigt, für welchen die Spa: 
in allen Punkten den Verformungen entsprechen, stellt & 
Gleichgewicht ein, für das in der Umgebung der Laststelle di 
nungen verhältnismäßig wenig anwachsen; die Last u 
Verformungen erhöhen sich. ; j 
Im Falle einer vorgespannten Betondecke kann man unbed 
solche Verformungen zulassen; denn sie sind bezüglich des 
umkehrbar. Diese Eigenschaft des vorgespannten Betons wi 
jedoch im allgemeinen nicht bis zur Höchstgrenze ausnutz 
das Auftreten größerer Bodenverformungen, besonders unt 
Wirkung häufiger Lasten, zu vermeiden. Denn gerade das V 
des Unterbaues bedingt zumeist die Höhe der Bruchlast. 
Weiterhin vermeidet die Vorspannung alle Nachteile, di 
die in üblichen Betondecken nötigen Fugen entstehen. Die 
in vorgespannten Decken sind lediglich Arbeitsfugen und | 
fugen, sie stehen unter Vorspannung, können sich also nicht 
und sind daher in der Lage, beträchtliche Querkräfte zu übert 


Widerlager 


2 


Bild 1. Übersicht der vorgespannten Rollbahn 


deren Entwurf die Ergebnisse von Untersuchungen über Verbesse- 
rungen aus dem Jahre 1952 zugrunde liegen. Gegenüber der Aus- 
führung von 1947 ergaben sich folgende Neuerungen: 

Die Betondecke wird wie übliche Betonstraßen mit Hilfe eines 
Rüttelfertigers hergestellt. Die Längsvorspannung wird unab- 
hängig von der Quervorspannung mittels eingebauter Pressen in 
sogenannten Spannfugen (joint actif) erzeugt; Rollen in den Fugen 


‚ erübrigen sich damit. Die Lehnen werden einfacher und verhalten 


[1] Nach einem Sonderdruck aus Revue TRAVAUX, Juni-Juli 1955, 


Das neue Verfahren wurde 1953 an einem Rollbahnabschn 
430 m Länge und 25 m Breite angewandt (s. Bild 1). Die Q 
spannung beträgt rechnerisch nach dem Schwinden des Betoi 
Kriechen des Stahls 18 kg/cem? und wird durch Kabel von jel 
Abstand 1,33 m, erzeugt. Verankerung mittels Rundkei 
Freyssinet, Auspressen der Spannglieder mit Zementleim. 

Die Längsvorspannung wird durch Kapselpressen System F 
net bewirkt, die in rd. 107 m Abstand in vorgesehenen Ausspa 
auf eine Unterbetonplatte versetzt werden (s. Bild 2). Der 


vorspannung b t 18 kg/cm?, und zwar bei einem 

und Feuchtigkeitszustand, bei dem die Rollbahn als 
rei gelagerte Platte die größte Zusammenziehung er- 
beiden Enden stützt sich die Rollbahn gegen ein unter 
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jtondecke gelegenes Widerlager ab (s. Bild 3). Das Widerlager 
t aus einer dünnen Betonplatte (15 cm), gleichbreit wie die 
hn und 25,30 m lang. Der Horizontalschub aus der Vor- 
ıng der Rollbahn wird durch Reibungskräfte dem Erdboden 
agen, wobei das Gewicht der Platte durch die darüberliegende, 
htete Bodenaufschüttung erhöht wird. Die Horizontalkraft 
T Rollbahn wird mittels Kabel 12 & 7, Abstand 0,5 m, in die 
lager eingeleitet. Die mittlere Stahlspannung beträgt 50 kg/mm?. 
"Widerlagerplatte haben die Kabel infolge Bitumeneinpressung 
. Verbund. Am tiefliegenden Ende der Platte werden die Kabel 
Spreizen der Drähte, wobei sie in Schlaufen von einem zum 
ı Rohr offen geführt werden, verankert. Die Kabel in den 
lagern stellen Federn dar, die einen Teil der durch Temperatur- 
euchtigkeitsänderung entstehenden Arbeit schlucken. An den 
rändern ruht die Decke auf einem Streifenfundament von 
"Breite und 20 cm Dicke. Diese Gründung verstärkt die Decke 
wo die Quervorspannung am wenigsten wirksam ist. 
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Einzelheit der Gleiffuge 


Einzelheit A 
26 A — 86 ? Bitumenpappe 3 wm, Linzelheif & 
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EFERRE ET 
i N ee 
Man betrachtete die ganze Baustelle als einen Versuch 
wenn nötig die Arbeitsweisen. So stellte man einen Absc] 
Bahn mit den üblichen !/, der Plattendicke einschneidenden 
fugen im Abstand von 8 m her; der andere Abschnitt wies 
Schwindfugen auf. Bei diesem stellten sich dann auch Risse d 
ein, wo der Querschnitt durch die vorgesehenen Öffnungen d 
Querspannkabel geschwächt war. Bei vorgespannten Beton; tte 
könnten Schwind- und Temperaturrisse während der Abbindeze 
unbedenklich zugelassen werden, da diese sichnach dem Vorspanne; 
schließen und erwiesenermaßen die Tragfähigkeit der Platte 3 
herabsetzen. Aber abgesehen davon, daß eine wahllos geri 
Platte einen wenig erfreulichen Anblick bietet, ist zu befürch 
daß die Risse sich infolge gegenseitiger Verschiebung der Ränd 
oder Dazwischensetzen von kleinen Fremdkörpern vielleicht do 
nicht mehr schließen, Er 
Nach diesen ersten Erfahrungen wandte man eine behelfsmäßige 
Vorspannung an. : age : 
Erst in 25 m, 
dann in 50 m 
Abstand wurden 
Gummipressen 
(s. Bild 4) ein- 
gebaut, die eine 
Vorspannung von 
6 bis 9 kg/cm? er- 
zeugten. Aber 
diese Gummipressen 
waren sehr primitiv 
und man konnte sie 
nicht länger als 6 
Tage belassen, ohne 
ihre Anzahl unver- 
hältnismäßig zu er- 
höhen. Einige von 
ihnen versagten 
schon vor 6 Tagen, 
und bereits am näch- 
sten Tag erschienen = 
die Risse. Dort, wo : ET as 
die Pressen 6 Tage elle ep 
verblieben, erschie- ne TH 
nen auf einigen Platten 8 bis 12 Tage nach ihrer Entfernung di 
Risse. Insgesamt weist die westliche Hälfte des 430 m langen Ab- 
schnittes 21 Risse auf. Diese Risse wurden 
alsbald durch Aufkleben eines Leinwand- 
streifens auf den Beton geschützt. Nach 
Abschluß der Längsvorspannung wurden 
die Risse unsichtbar. Belastungsversuche 
haben gezeigt, daß diese Risse keine 
schwachen Stellen in der Decke darstellen. 
Eine vorgespannte Betondecke ohne 
Risse erscheint jedoch besser, und man 
hat dies praktisch an der Osthälfte des 
Abschnittes verwirklicht, wo von deren 
Mitte aus gegen die bereits ausgeführte 
Westhälfte und das Widerlager vorge- 
spannt werden konnte. An Stelle der 
Gummipressen benutzte man die Kapsel- 
pressen der Spannfugen, welche hier sofort 


1de Gl auf 750 m 7 Z00 m. 


ım Radius 870m Radius 25m 
Grundriß Schmitt 17-1 


Grundriß- Schnitt 22 


endgültig versetzt wurden. Ein vorläufiger 
Druck von 15 bis 20 kg/cm? verhinderte 
das Auftreten von Schwindtrissen. 


Zuerst wurde quer vorgespannt, und 


15-4577 cm Ig ‚Blech mm Gleiffuge-Kabel,12 Drühre #7 
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, Bauausführung unterschied sich nur wenig von der sonst 
ıen, Schwind- und Dehnfugen entfielen; dafür mußten alle 
n Öffnungen für die Querspannkabel vorgesehen werden. Hier- 
urden dünne Rohre & 50 mm verlegt, die vor dem Abbinden 
jetons gezogen wurden. Die geringe Dicke (18 cm) der Beton- 
 gestattete einen verhältnismäßig trockenen Beton in einer 
einzubringen und zu rütteln. 


ar esanny 


FIIT,; 


Bild 3. Ausbildung des Widerlagers 


Kabel 120rähte #7 


zwar gleichzeitig von beiden Seiten mittels 
Spannpressen vom Typ Freyssinet und 
einer Stahlspannung von 120 kg/cm?. Die 
ständig verbleibende Stahlspannung ist 
etwa 100 kg/mm?. Zunächst wurde jedes 
zweite Kabel gespannt, dann die rest- 
lichen. Nach dem Spannen wurde mit 
Tat Druck Zementmörtel eingepreßt (S0kg 
Portland-Zement C.P.A., 601 Sand, 351 
Wasser). Die endgültige Längsvorspan- 
nung wurde durch Unterdrucksetzen der 
mittleren Spannfuge eingeleitet; dabei 
wurde nur eine der drei Kapselpressen 
benutzt. Ebenso wurde in den anderen Spannfugen auch nur eine 
verwendet. Schließlich betrug die Vorspannung in der Mitte der Bahn 
69 kg/cm? und an den Enden 33 kg/cm?. Die Reibung zwischen 
Decke und Unterlage trat hierbei vollkommen auf, so daß die Vor- 
spannung geradlinig von der Mitte zu den Enden der Bahn abnimmt. 

Vor der endgültigen Betätigung und dem Auspressen der Kapsel- 
pressen wurden zahlreiche Versuche unternommen, wobei die Pressen 


| 
| 
f 
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mit Wasser Druckwerten zwischen 20 und 150 kg/cm? ausgesetzt 
wurden. Drei der benutzten Pressen verformten sich im Laufe 
dieser aufeinanderfolgenden Aufblähungen und riefen im Endzustand 
einen außermittigen Druck hervor, der eine der zwei benachbarten 
Platten leicht anhob. In einem Fall konnte dies durch Nachlassen 
der Presse und Belastung der Platte ausgeglichen werden. Dieser 
Mißstand kann verhindert werden, wenn die Kapselpressen vor der 
endgültigen Auspressung nicht mehrmals aufgebläht und abgelassen 
werden. : 

Von großer Bedeutung für die Längsvorspannung ist der Einfluß 
der Temperatur- und Feuchtigkeitsänderungen. Mit ihren Schwan- 
kungen ändern sich die Längsdruckspannungen; bei Dehnung der 
Platte wachsen die Längsdruckspannungen an. Hieraus ergeben sich 
in der Längsvorspannung große Unterschiede; bei einer kleinsten 
Druckspannung am Widerlager von 18 kg/cm? treten in der Mitte 
zwischen diesen etwa 68 kg/cm? auf. 

“Mit großer Gründlichkeit wurden zahlreiche Belastungsversuche 


Jr unternommen. Sie ergaben, daß man der ausgeführten Betondecke 


nzten Verkehr von „Einzelrädern‘“ zu 60 t und be- 


‘einen unl 
schränkt zu 100 t zumuten kann. Diese Lasten der „Einzelräder“ 


sind noch wesentlich höher, als diejenigen der schwersten geplanten 
Verkehrsflugzeuge. 


Die gewonnenen Erfahrungen wurden dann 1953 für den Bau 
des Flugplatzes Algier-Maison-Blanche in großem Maßstab ange- 
wandt. Hier entstand eine Startbahn von 2430 m Länge und 60 m 
Breite in Spannbeton. Die Arbeiten begannen im Oktober 1953 
und wurden Ende des Jahres 1954 abgeschlossen. Vorgespannt 
wurde nur die Startbahn, während die Rollbahnen mit üblicher 
zweilagiger Betondecke ausgeführt wurden; bei den kurzen Roll- 
bahnen lohnte sich der Bau von Widerlagern nicht. 


Sr A Beton, Zementgehalf 350%g m? 

» NGGEZ Meeres - Quarzsond j 

S RREEEER Zmprägnierung und Grundansfrich, euf-back 
SEINEN Whssergebundene Macodamschicht (Bene 

SI VZZZZEZSDramogeschicht (gewaschener Fußsönd 0-60 mm) 


” ” en Verfestigfe Bodenschicht (Flußsand 0-80 mm) 


Beton, Zementgehalt 350xg|m? 

plastische Schicht aus reinem Bitumen 

Beton, Zementgeho/f 350 kglm? 

Zmprögnierung und Grundanstrich, CUF-back” 


_ Wassergebundene !acadam schicht{gebrochemer Aolkstein 0--50mm) 
N Ta Dramageschicht (gewaschener Hußsond 080mm) 


EEE Verfestigte Bogenschicht ( Fußsard 0.60 wm) 
Toniger Lehm 
Bild 5a. Schnitt durch eine Spannbetonplatte. 


Die Bodenverhältnisse sind denkbar ungünstig. Es handelt sich 
um einen tonigen Lehm, schwach kalkig und leicht humös. Der 
Boden ist sehr porös und sehr labil und vermag große Mengen von 
Wasser zu speichern. Die Entwässerungsarbeiten wurden deshalb 
mit großer Sorgfalt durchgeführt. Der Aufbau der Rollbahndecke 
und die Entwässerung sind in den Bildern 5 und 6 dargestellt. Das 
Oberflächenwasser wird durch Spaltrinnen abgeführt. Drainage- 
rohre entwässern den Unterbau. 

Bei der Bestimmung der Berechnungsgrundlagen ging man von 
den grundlegenden Versuchen von Orly aus und legte die vor- 
gespannte Betondecke mit 18 cm Dicke fest. Man rechnete mit 
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Bild 6. Schnitte auf der Stelle eines Sammelschachts. 


b) fol/bahn 


Grenzwerten der Temperatur von 0° und 50°C. Bei einem Rlastizitäts- 
modul des Betons von 140000 kg/cm? für langsam eintretende 
Spannungsänderungen ergeben sich als kleinste Druckspannung 


OlhenEr Kalkstein 0.60 mm) 


Bild 5b. Schnitt durch eine gewöhnliche Betonplatte 


142 wzurAchse Schnitt durch einen 


a) durch Startbahn, b) durch Rollbahn 


BETON- UND STA! 
. 50. Jahrgang Heft 11 Nove 


18 kg/cm? und als größte 88 kg/cm?. Die Widerlager 
elastisch im Mittel eine Spannung von 53 kg/cm?” aus. 
Die Längsvorspannung wird in Spannfugen im Abstand x 
300 m erzeugt (s. Bild 7 und 8). In die Spannfugen w 
gefertigte Spann- SErEr 
blöcke, in die je 4 
Freyssinet-Kapsel- 
pressen einbetoniert 
sind, eingesetzt. Die 
Pressen werden mit 
Wasser „aufge- 
bläht“. Nachdem die 
dem jeweiligen 
Feuchtigkeits-- und 
Temperaturzustand 
entsprechende Span- 
nung erreicht wurde, 
werden sie mit Ze- 
mentleim festge- 
stellt. An beiden En- 
den der Startbahn 
wird die Schubkraft 
durch Widerlager 
aufgenommen, in 
te Bild 7. Spannfuge vor Betonierung der D 
vgl. Bild 3) elastisch verankert ist. Der anfängliche Plan s 
gedrücktes Widerlager vor, was sich zwangsläufig außerhalb de 
bahnenden entwickelte. Der Versuch von Orly zeigte offensi 
den Vorteil eines gezogenen Widerlagers, das vollkommen un 
Startbahn untergebracht ist. Die gezogenen elast 
Widerlager fangen die auf- und abschwellenden 
nungen in der Rollbahndecke zu einem Teil auf. 
Die Reibungsziffern für das Widerlager auf Bod: 
die Betonplatte auf Bettung wurden durch örtlich 
suche bestimmt. Zuerst war vorgesehen, die Plat 
mittelbar auf die mit Verschnittbitumen getränkt 
überzogene Bettung zu verlegen. Die hierbei erha 
Reibungsziffern waren jedoch außerordentlich 
u = 11 bei 20°C, u = 6 bei 50°C. Durch Einsch: 
einer 3 cm dicken Schicht aus körnigem Meeres-( 
sand (vgl. Bild 5) fielen die Werte auf 1 ab. 
Wert liegt auch der Berechnung zugrunde. 


Von außerordent- 
licher Bedeutung bei 
der Ausführung der 
Betonplatten erwies 
sich auch hier die 
vorläufige Vorspan- 
nung während des 
Erhärtens des Be- 
tons, welches seine 
Güte verbessert, ei- 
nen Großteil des 


Schnitt durch einen 
Sammelschacht 


Bild 8. Spannfugen, Spannblöcke in 2 Feldern verse 

vorgefertigter Spannblock für das eingeschalte 3, | 
Schwindens auffängt und die Ausführung 
Schwindfugen überflüssig macht. Der Drucl 
trägt während der kühlen Tageszeit etwa 2 
25 kg/cm?. Bei Erwärmung wird der Druck 
Pressen verringert. Man benutzte für die vorlä 
Vorspannung ähnliche Pressen wie für die Sp 
fugen. Bild 9 zeigt eine vorläufige Vorspann 
die unter Druck gesetzt wird. Der Abstand bt 
Zum etwa 100 m. Dieser Abstand ergab sich aus 
Bedingung, daß der Spannweg der Presse 
reichen muß, um die Gesamtheit der Ve 
zungen aus Schwinden und Temperaturabfallı 
Beibehaltung einer genügenden Druckspan 
‚auszugleichen. Bei einer Vergrößerung des 
standes der provisorischen Spannfugen hätte man den Druc 
vergrößern müssen, daß ein Ausknicken der Platte zu befüre 
war, was Sicherheitsvorkehrungen ähnlich wie bei den endgül 
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u gen nötig ge- 
hätte. 


den Flug- 
ı von Orly und 
ier-Maison- 
e sind völlig 
ttig vorge- 
eBetondecken 
kelt worden, 
während der 
t zahlreiche 
he angestellt 
iernach, wenn 
die Ausfüh- 
erbessert wur- 
Die Kosten für 
sgeführte vor- 
hnte Rollbahn = Er 
2,4 km e Länge Bild 9. Vorläufige Spannfuge 
Dim Breite sind 
Jichen wie mit einer 35cm dicken Platte in üblichem Beton. In 
eschriebenen Ausführung wird gegenwärtig die einzige prak- 
Lösung für den Bau von Startbahnen für die jetzt auf- 
enden, sehr schweren Flugzeuge gesehen. Noah 


amente für Amboß- (Schabotte-) Hämmer. Richtlinien für 
onstruktion, Berechnung und Ausführung. DIN 4025 
2351.78: 621.974-216/-218 Deutsche Normen Entwurf Juni 1955 


ser Norm-Entwurf wird der Öffentlichkeit zur Stellungnahme 
legt. 

der Inhalt sich noch in wesentlichen Teilen ändern kann, wird 
en, sich noch nicht auf die Arbeit nach diesem Entwurf einzu- 
a, sondern die endgültige Fassung des Normblattes abzuwarten. 
rüche und Anregungen werden 2fach erbeten bis zum 31. März 
an die Geschäftsstelle des Fachnormenausschusses Bauwesen, 


erg 4, Postschließfach 43. 


Igemeines 

Die Richtlinien gelten für Neuanlagen und sollen Schäden 
ten, die durch unsachgemäß ausgeführte Hammergründungen 
en Hammeranlagen entstehen und Betriebsstörungen sowie 
tigungen der Umgebung durch Erschütterungen zur Folge 
können. 
Für die Ausführung von Hammerfundamenten sind die be- 
ren Anweisungen der maßgebenden DIN-Normen über Unter- 
erauswahl, Baustoffgüte usw. zu beachten. Ebenso dürfen auch 
olche Ingenieure mit dem Entwurf beauftragt werden, die über 
forderlichen Sonderkenninisse !) bis ®) verfügen. 


l. Rausch, ‚‚Maschinenfundamente und andere dynamische Bauaufgaben‘‘ im 
b VDI-Verlag, Düsseldorf, und das darin angegebene Schrifttum. 

1. DIN 4150 — Erschütterungsschutz im Bauwesen. 

rschungsarbeiten zur Ermittlung der Maßstäbe für die zulässigen Erschütterungs- 
sind noch im Gange. (Vgl. auch Zeller, „Maßeinheiten für Schwingungsstärke 
hwingempfindungsstärke“‘, ATZ 51 (1949), S. 95 und Koch, „Ermittlung der 
& von Bauwerksschwingungen‘‘, Z. VDI 95 (1953) S. 733). 

B. Dämpfung, vgl. Zeller, „Bedeutung der Dämpfung für die Erschütterungs- 
ng von Hammeranlagen‘‘ Z. VDI 85 (1941), S. 152 bis 154 und 348. 
estimmungen des Deutschen Ausschusses für Stahlbeton in der neuesten Fassung 
045 und DIN 1048. 

bstimmungen für die Ausführung von Bauwerken aus Beton DIN 1047. 

IN 1054 — Richtlinien für die zulässige Belastung des Baugrundes und der Pfahl- 
ngen. 

€ hierfür zur Zeit bekannten Werte (vgl. Fußnote 1) sind stark streuend. 


2. Aufstellen des Ambosses (Schabotte) 

2.1. Eine elastische Dämmschicht unter dem Amboß ist vorteilhaft, 

um 

a) Zerstörungen des Fundamentes zu vermeiden, 

b) die Last gleichmäßig unter dem Amboß zu verteilen und 

c) die auf den Fundamentblock wirkende biegende und stanzende 
Stoßkraft sowie die hierdurch bedingten Rundstahlbewehrungen 
möglichst zu verringern. 

2.2. Es ist zweckmäßig, diese Dämmschicht vor Wasser, Öl, Zun- 
der usw. zu schützen und das seitliche Ausquellen zu verhüten. 

2.3. Die elastische Dämmschicht ist so zu bemessen, daß die sta- 
tische Ersatzkraft Pj des Stoßes weder in der Dämmschicht noch im 
Fundament unzulässig hohe Beanspruchungen hervorruft. Die 
Kraft P7 ergibt sich durch dynamische Berechnung, wobei die er- 
rechnete dynamische Kraft mit einem Wechselfestigkeits-Beiwert 
(Ermüdungsbeiwert) 3 bei Gesenkhämmern und 1,5 bei Freiform- 
hämmern zu vervielfachen ist, weil bei Gesenkhämmern Prellschläge 
die Regel, bei Freiformhämmern dagegen die Ausnahme sind. 

2.4. Sind die Federungseigenschaften einer vorhandenen Dämm- 
schicht nicht zuverlässig ermittelt, dann tritt in der Fuge zwischen 


Amboß und Fundament eine größte Stoßkraft Pjmax = 4 «Ve u: 
auf. Darin ist a eine Konstante, c die Federziffer zwischen Bär und 
Amboß in t/m, E die Schlagenergie (Arbeitsvermögen des Bären) 
in t/m. Die Federziffer c ist nicht konstant, hängt vielmehr von der 
Hammerart, -konstruktion und -größe ab. Durch Einsetzen der Feder- 
ziffern ausgeführter Hammeranlagen ergibt sich Prmax in Abhängig- 
keit von der Schlagenergie E für Gesenk- und Freiformhämmer nach 
Bild 1. Diese Kraftgröße ist auch bei unmittelbarer Auflagerung des 
Ambosses auf dem Fundament anzusetzen, sofern die dynamische 
Berechnung höhere Werte ergibt. 

2.3. Wird der Amboß unmittelbar auf das Fundament gestellt, so 
ist nachzuweisen, daß die Beanspruchungen der Fundamentoberfläche 
unter dem Amboß in zulässigen Grenzen bleiben (vgl. DIN 1045 — 
Bestimmungen für Ausführung von Bauwerken aus Stahlbeton). 


3. Grundsätze für die Fundament- Ausbildung bei unmittelbarer 
Aufstellung auf den Baugrund 

3.1. Ist die Umgebung gegen Erschütterungsübertragung nicht an- 
fällig, so kann der Fundamentblock unmittelbar auf den Baugrund 
gestellt werden?). 

3.2. Ist der Amboß nach Abschnitt 2.1 bis 2.4 vom Fundament- 
block durch Dämmschicht getrennt, dann soll der Fundamenitblock 
ein Mindestgewicht 

\2 
re =) 
vo 
haben (darin B = Bärengewicht in t, v— Endgeschwindigkeit des 
Bären in m/s, d%y = 5,6 m/s, die häufigste Aufprallgeschwindigkeit, die 
einer Freifallhöhe h = 1,60 m entspricht), wenn nicht besondere Maß- 
nahmen‘) ein kleineres Fundament ermöglichen. 

3.3. Der Fundamentblock ist so auszubilden, daß sowohl die Schwer- 
linie des Fundamentblockes einschließlich des Hammers als auch der 
Schwerpunkt der Auflagerfläche in die Schlaglinie des Bären fallen. 

3.4. Der Fundamentblock ist in Stahlbeton nach den für diesen 
Baustoff geltenden Bestimmungen?) herzustellen und neben den 
ständigen Lasten für die vom Amboß übertragene statische Ersatz- 
kraft Przu bemessen. Außer der sich rechnerisch ergebenden Biege- 
zug- und Schub- (bzw. Stanz-) bewehrung ist unter dem Amboß ein 
kreuzweise verlegter Rundstahlrost vorzusehen, dessen Gesamt- 
querschnitt nach jeder Richtung mindestens einer waagerechten 
Kraft P7}/100 entsprechen muß. Die Bewehrung des Fundamentblocks 
soll dreiachsig (räumlich) angeordnet sein und mindestens 25 kg/m? 
festen Beton (ohne Rücksicht auf die verwendete Stahlart) betragen, 
auch wenn dies rechnerisch nicht erforderlich ist. 


Bei hohen Betonzugspannungen ist Vorspannung des 


Betons zu empfehlen. 


3.5. Sind die Biegezug- und Schubspannungen im 


Fundamentblock nicht höher als für unbewehrten 


Beton zugelassen‘), so ist ein rechnerischer Nachweis 


1 der Biegungs- und Schubbewehrung nicht erforderlich; 


ein Rundstahlrost unter dem Amboß und eine Mindest- 


- bewehrung wie vor sind auch dann vorzusehen. 
3.6. Hammerfundamente, die durch Amboßgruben 
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eingekerbt sind, sollen so tief geführt werden, daß 


auch die durch die Kerbstelle geschwächten Teile aus- 


m reichend bemessen werden können. 


| 3.7. Die auf dynamischem Wege zu ermittelnden 
Bodenpressungen unter dem Block einschließlich der 


Pressung aus ständiger Last dürfen die zulässigen 


Bodenpressungen’) nicht überschreiten. An den Bau- 


grund sind höhere Anforderungen zu stellen als bei 


ruhenden Lasten. Bei einrüttelungsfähigem Baugrund 


7125 025 050 


(nicht- oder schwachbindige Böden) ist Bodenver- 
dichtung oder Gründung auf nicht einrüttelungs- 
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fähigen Böden durch Tieferführung des Fundamentes oder Tiefer- 
gründung (Pfähle u. a.) zu empfehlen. Hierdurch sollen starke 
Setzungen der Hammeranlage und der Umgebung vermieden wer- 
den. Bei einrüttelungsfähigen Böden empfiehlt sich die Durchführung 
von Baugrunduntersuchungen, um die etwaige Einrüttelbarkeit des 
Bodens und — durch dynamische Baugrundprüfungen — die Fede- 
rungseigenschaften des Bodens“) sowie etwaiger Pfähle für die 
Schwingungsberechnung der Gründung und die Erschütterungs- 
anfälligkeit des Untergrundes festzustellen. Grundwasser. oder 
wassergesättigter Boden nahe der Fundamentsohle erhöhen die Er- 
schütterungswirkung auf die Umgebung und vergrößern im allge- 
meinen die Setzungen des Fundamentes bei einrüttelungsfähigem 
Boden. e 
3.8. Sind die Gründungstiefen des Hammerfundamentes und eines 
benachbarten Fundamentes verschieden, dann soll die Verbindungs- 
linie zwischen.den inneren Sohlenkanten mit der Waagerechten nicht 
mehr als den Winkel von 25° einschließen. Bei der Planung von 
Schmiedeanlagen ist auf die erforderliche Breite und Tiefe der 
Hammergründungen von vornherein Rücksicht zu nehmen. 


4. Grundsätze für Hammerfundamente, wenn die Einschaltung einer 

Federung zwischen Fundamentblock und Baugrund erforderlich ist 

4.1. Ist die Umgebung anfällig gegen Erschütterungsübertragung, 
dann ist der Fundamentblock von der Umgebung sorgfältig durch 
Luftspalt zu trennen und weichfedernd (z.B. auf Stahlfedern, Gummi- 
körpern oder anderen nachweislich geeigneten Stoffen) aufzulagern. 
Die Federkraft Pf in der Sohle unter dem Block ist auf dynamischem 
Wege zu berechnen. Die Federung und ihre Unterlage sind für die 
ständige Last und — wegen der Wechselfestigkeit — für eine statische 
Ersatzkraft PAR =3 Pf zu bemessen. 

4.2. Bei der lotrechten Eigenschwingzahl des auf den Federn 
schwingenden Blockes (einschl. Maschine) sind ganzzahlige Vielfache 
der Schlagzahl zu vermeiden. Meistens wird man als Eigenschwingzahl 
die 2!/2fache maximale Schlagzahl wählen können. Bei Schnellschlag- 
hämmern (Schlagzahl etwa 150/min und mehr) kann etwa die 1,5fache 
Schlagzahl ausreichen, besser ist jedoch hierbei, die Eigenschwing- 
zahl mindestens etwa 30°/o unter die Schlagzahl zu legen. Bei Ober- 
druckhämmern darf die Eigenschwingzahl nicht mit der Erreger- 
schwingzahl des auf dem Block stehenden Kompressors überein- 
stimmen. 

4.3. Eine nicht zu große Dämpfung ist zweckmäßig, um die 
Schwingweite des Blockes und das Nachschwingen zu begrenzen. Bei 
Schnellschlaghämmern, deren Eigenschwingzahl niedriger als die 
Schlagzahl ist, ist eine größere Dämpfung erforderlich, damit die 
Schwingung rasch abklingt. 

4.4. Die Bedienungsbühne soll vom schwingenden Fundament ge- 
trennt und möglichst schwingungsfrei angeordnet werden. Luftspalt 
und Federkörper müssen zugänglich sein, um ein Verklemmen des 
Spaltes zu verhindern und die Federn überprüfen sowie etwa an- 
fallenden Zunder entfernen zu können. 

4.5. Es sind ferner zu beachten Abschnitt 3.2 bis 3.6 und Ab- 
schnitt 3.8. 


Persönliches 


Direktor Dr.-Ing. habil. Ferdinand Siemonsen 65 Jahre alt 

Am 23. September 1955 vollendete Dr.-Ing. habil. Ferdinand 
Siemonsen, Vorstandsmitglied der Grün & Bilfinger A.G., Mann- 
heim, sein 65. Lebensjahr. 

Nach dem durch 4 Jahre Kriegsdienst unterbrochenen Studium, 
das er im Jahre 1919 an der TH. Charlottenburg abschloß, war 
Siemonsen zunächst kurze Zeit in der Bauverwaltung tätig. Hier 
fanden seine wissenschaftlichen Neigungen bereits ihren ersten 
Niederschlag in seiner Dissertation über die Ausnutzung der Gezeiten- 
kräfte an der Nordsee, eine Frage, die dem aus Husum Gebürtigen 
besonders nahe lag. 

Es folgte eine 7jährige Tätigkeit bei der Firma Peter Bauwens, 
bei der er sich besondere Verdienste als Abteilungsleiter und bei der 
Oberleitung verschiedener Großbauten erwarb. 

1929 trat Dr. Siemonsen in den Dienst der Grün & Bilfinger A.G., 
Mannheim. In deren Hauptverwaltung hatte er in reichem Maße 
Gelegenheit, seine umfangreichen Kenntnisse und Erfahrungen bei 
schwierigen Großbauten und Großprojekten anzuwenden. Seine 
besondere Vorliebe galt dabei stets den Problemen des Grundbaues. 
Im Jahre 1936 habilitierte sich Herr Dr. Siemonsen an der Tech- 
nischen Hochschule Hannover mit der Arbeit 
Aufnahme von Lasten durch den Baugrund“. Eine Reihe von 
bemerkenswerten Veröffentlichungen, vorwiegend über schwierige 
Gründungsfragen, und seine Mitarbeit an dem kürzlich erschienenen 


„Betrachtung zur 


„Beton- und Stahlbetonbau‘‘, Lizenz Nr.271, Verlag von Wilhelm E 
Erich Bornemann, geschäftsführendes Vorstandsmitglied des Deutse 
(20a) Celle, Fuhrberger Str. 117. Für den Anzeigenteil verantwortli 


Verschiedenes — Persönliches — Bücherschau 


„Grundbau-Taschenbuch‘ legen von der wissenscha 
keit des anerkannten Fachmannes Zeugnis ab. 
Innerhalb der Grün & Bilfinger A.G. fand Siemonsen r 
digung und Anerkennung, die durch die Berufung in 
gekrönt wurde. Seit mehr als einem Jahrzehnt liegt 
wortung für das gesamte Konstruktionsbüro in seinen ] 
der Fülle der von ihm geleiteten und maßgeblich 
Arbeiten können an dieser Stelle nur wenige genannt 
z. B.: die Zillierbach-Talsperre bei Wernigerode, die b 
Pfeilerverstärkung beim Umbau der Straßenbrücke über 
in Mainz im Jahre 1932, die Autobahnbrücke über er 
bei Hermsdorf in Thüringen (die weitestgespannte 
Deutschlands), die Beli-Isker Talsperre in Bulgarien, 
krönte Entwurf im internationalen Wettbewerb für den 
tunnel unter dem Riachuelostrom in Buenos Aires 1949 
andere mehr. 
Zahlreiche Patente wurden dem ideenreichen I 
Konstrukteur zuerkannt. Seine Tätigkeit führte ihn h. 
päische und überseeische Ausland zu Erkundungs- 
achtungszwecken. An dem Fortschritt und dem Ansehen d 
Ingenieurbauens hat das Wirken von Dr. Siemonsen über 
seiner Firma hinaus seinen guten Anteil. Mögen ihm 
Jahre guter Gesundheit und erfolgreichen Schaffens bes 


Bücherschau 


Dr.-Ing. W. Säger: „Der Einfluß des Kriechens und Schw 
Spannbetonkonstruktionen‘. 176 Seiten mit 27 Abb. D 
1955, Werner-Verlag G.m.b.H. 

Das Buch faßt in Zeitschriften verstreute Arbeiten in aus 
neter Weise zusammen, 

Nach Darlegung der Grundlagen — linearer Zusamm 
zwischen Spannungen und plastischen Formänderungen sowie 
bleibender Elastizitätsmodul, daher Überlagerungsmöglichk 
einzelnen Spannungszustände — untersucht der Verfas 
matisch die im Spannbetonbau üblichen Systeme mit Vorsp 
nach dem Erhärten des Betons mit und ohne Verbund. 
diesen beiden Bauarten auftretenden Parallelen geben Auf 
über die Zusammenhänge zwischen Spanngliedführung und & 
kraftumlagerung, wie überhaupt eine besondere Stärke des 
in der statischen Ausdeutung der Ergebnisse liegt. 

Leider fehlt die an sich einfache Übertragung der Gleie 
auf anfänglichen Verbund, obgleich die Spannbettvorspann 
kleinere Fertigteile noch erhebliche Bedeutung besitzt. 

Ein Kapitel ist dem Verhalten nachträglich veränderter stz 
Systeme gewidmet, über die man noch oft falsche Auffas 
findet. Die Untersuchungen des Verfassers zeigen, daß durch f 
rische Gelenke während des Spannens ausgeschaltete Zwäi 
kräfte später durch Kriechen zum größten Teil wiederkehr 
diesem Zusammenhang hätte man m.E. auch auf den Abb 
durch Stützensenkungen oder Widerlagerausweichen von G& 
erzeugten Kräfte durch Kriechen hinweisen sollen, ebenso & 
Überlagerung von Spannkräften in nachträglich durch © 
ergänzten Querschnitten. > 

Die Berechnung äußerlich statisch unbestimmter System 
Verbund führt zu recht umständlichen Differentialgleichu 
deren Lösung der Verfasser durch einen gut begründeten Nähe 
ansatz über den Verlauf der Zusatzspannungen im Span 
wesentlich erleichtert. Auch der Differenzenansatz, bei dem de 
in einzelne Abschnitte mit gleichbleibenden Querschnit 
zerlegt wird, führt zum Ziel. Man könnte noch erwägen, 
einfachen, angenäherten Rechnungsgang dadurch zu erhalter 
man den Kriechvorgang in einzelne zeitliche Abschnitte un 
während derer die Spannkraft jeweils als konstant betrachtet w 
kann, wie es schon anderwärts vorgeschlagen worden ist. 

Im Schlußkapitel werden kurz die Formänderungen vorgesp 
Bauwerke, bezogen auf die elastischen Werte, behandelt. Au 
gibt der Verfasser wieder wertvolle Ausdeutungen der erree 
Ergebnisse. 

Insgesamt stellt das Buch eine klar aufgebaute, gut verstät d 
in sich geschlossene Arbeit dar, die für den Konstrukteur & 
zeichnete Hilfsmittel bietet. Erweiterungen in den angede 
Richtungen, wozu vielleicht noch die für gewisse Verhältni 
deutungsvolle Theorie 2. Ordnung unter Berücksichtigung 
biegungen bei der Vorspannung mit freiliegenden Spanngl 
ohne Verbund kommen könnte, sind wünschenswert für eine 
lage. Fr 
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